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La presente tesis está basada en el estudio experimental de las propiedades 
ingenieriles de suelos arcillosos expansivos compactados; respuesta a cargas 
estáticas y dinámicas; y la viabilidad del uso de materiales granulares (arenas) como 
aditivo para la mejora de estas propiedades. El suelo investigado procede de la 
formación Arcillas Azules del Guadalquivir (AAG).  
Las AAG son suelos de grano fino con un porcentaje de fracción arcillosa entre 
50 y 60% y están clasificadas como CH (Arcilla de alta plasticidad). Poseen una 
composición mineralógica homogénea representada principalmente por minerales de 
la arcilla tipo esmectita e illita, además de calcita y cuarzo, y en menor proporción por 
yeso. Estos suelos serían clasificados como marginales-inadecuados para su puesta 
en obra por su elevada plasticidad y expansividad. En la mayoría de los trabajos 
ingenieriles, para la mejora de las propiedades geotécnicas problemáticas, es 
recomendable el uso de cal o aditivos químicos basados en las reacciones rápidas de 
intercambios iónicos y en las reacciones lentas puzolánicas cal-suelo. No obstante, su 
efectividad para algunos tipos de arcillas está limitada a la reducción del límite líquido 
y con ello del límite plástico, siendo insignificante para suelos arcillosos ricos en calcio 
debido a la baja interacción de la arcilla con estos aditivos. 
Se ha descrito que el uso de material granular mejora las propiedades 
geotécnicas de las AAG siendo una alternativa válida para su uso en obra civil para la 
construcción de presas de materiales sueltos y terraplenes, entre otros. Este material 
inerte proporciona una opción medioambiental excelente frente al uso de aditivos 
químicos como método de estabilización, además de minimizar su coste económico. 
Por este motivo, el principal objetivo de la investigación fue compactar las AAG 
sin mezcla de material granular, y en segundo lugar compactar y estabilizar las AAG 
con diferentes proporciones de una arena silícea bien graduada (entre 10% y 20% de 
arena en la mezcla arcilla-arena). Se llevó a cabo un estudio en profundidad de las 
curvas de compactación características, deformabilidad, compresibilidad y resistencia 
frente a cargas estáticas y dinámicas compactadas con la densidad máxima seca y 
humedad óptima con la energía de Proctor normal. Adicionalmente algunos ensayos 
se han realizado sobre las muestras compactadas del lado seco y del lado húmedo de 
la curva de compactación.  
Las propiedades dinámicas de las AAG han sido estudiadas en términos de la 
variación de la variación del módulo de corte y del coeficiente de amortiguamiento para 
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un determinado ciclo y frecuencia del desviador. El estudio de los parámetros 
dinámicos se complementó con el estudio mediante las correlaciones empíricas 
existentes basadas en las propiedades índice. 
Los resultados del estudio muestran que con la introducción de material granular 
no existe un cambio en las propiedades índice de los materiales, pero se halló un 
aumento significativo de la resistencia a la compresibilidad, rigidez y coeficiente de 
amortiguamiento mientras que la deformabilidad disminuye según se aumenta el 
contenido en material granular. Las muestras con sólo el 10% de arena muestran una 
reducción importante de la deformabilidad en comparación con las arcillas sin mezcla 
compactadas.  
La parte final de la investigación está orientada hacia la definición del modelo 
constitutivo avanzado de comportamiento de las AAG compactadas y estabilizadas 
mediante el programa numérico de elementos finitos Plaxis. Este modelo es capaz de 
reproducir con fidelidad los resultados procedentes de los ensayos de laboratorio para 






This PhD thesis represents an experimental study about engineering properties 
of compacted expansive clayey soils; static and dynamic loading response; and the 
viability of the use of granular materials (sand) as an additive for the improvement of 
these properties. The investigated soil belongs to the known Guadalquivir Blue Clay 
(GBC).  
The GBC are fine grained soils with an average percentage of clay fraction 
between 50 and 60 %, classified as CH (High plasticity Clay). The mineralogical 
composition is homogenous, mainly constituted of clay minerals such as smectite and 
illite, among them calcite and quartz which constitute the main rock minerals, and with 
small quantities of gypsum. These soils are classified as marginal-inadequate for their 
use in engineering works due to their high plasticity and swelling behaviour. Lime or 
other chemical additives are recommended to circumvent some of the engineering 
problems associated with earthworks, this is based on the principle of rapid ion 
exchange reactions and slower soil–lime pozzolanic reactions. However, the 
effectiveness of this solution for some types of clays is limited to the reduction of LL 
(liquid limit) together with LP (plastic limit) and is insignificant for calcium rich clay soils 
because of the low interaction between clay and additives. 
It has been reported that the use of granular soil mixture improves the 
geotechnical properties of the GBC, so it represents a valuable alternative in civil 
construction activities including road embankments and earth dams, among others. 
This inert material provides an environmentally friendly option over the chemical 
additives as stabilization method, apart from minimizing the economic cost.  
For this reason, the main objective of this study is to compact a natural GBC 
without sand material and afterwards mix GBC in different proportion with well graded 
silica sand (SP) sand content ranging from 10% to 20% in the clay-sand mixture). An 
extensive laboratory study was carried out over samples compacted at optimum 
moisture content and maximum dry density under Standard Proctor energy in order to 
define compaction curves, deformability, compresibility and strength properties against 
static and dynamic loads. Additionally some of the tests were conducted over samples 
compacted under the dry and the wet side of the compaction curve. 
The dynamic properties of the GBC included the variation of the shear modulus 
and the damping ratio for the particular cycle and frequency. The study of the dynamic 
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properties is completed with the study by the empirical formulations based on soil index 
properties. 
The results of this study showed that with the sand mixture introduction there is 
no change in the index properties of the investigated materials, but a significant 
increase in compressive strength, stiffness and damping ratio was found, while 
deformability decreased as the granular material content increased. Samples with only 
10% of sand content experienced an important reduction in swelling properties 
compared to the compacted clay without sand. 
Finally, the study is completed with the determination of the applicability of 
advanced constitutive model which can reproduce the behaviour of GBC, compacted 
and stabilized with sand material by the finite element program Plaxis. This model 
accurately reproduces laboratory test results, which could be used for the numerical 
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CAPÍTULO 1.  INTRODUCCIÓN Y OBJETIVOS 
La presente tesis doctoral se centra en el estudio del comportamiento geotécnico 
de suelos arcillosos (alta plasticidad) compactados, que pueden ser empleados como 
base en cualquier obra de tierra. Aborda fundamentalmente el estudio de las 
propiedades ingenieriles de suelos cohesivos de alta plasticidad y expansividad dentro 
del marco de “mejora de las propiedades geotécnicas de suelos definidos como 
marginales-inadecuados” en la mayor parte de las obras de tierra. Como material de 
estudio se ha seleccionado la Formación Margas o Arcillas Azules del Guadalquivir 
que se encuentran localizadas en la depresión del mismo nombre en la zona sur de la 
Península Ibérica. De aquí en adelante se harán referencia a ellas a través del 
acrónimo AAG.  
El estudio aborda los temas relacionados con el efecto de las condiciones de 
compactación (contenido de humedad, energía de compactación y presencia de 
materiales granulares) en sus propiedades deformacionales, cambios de volumen, 
relación tenso-deformacional, propiedades de resistencia, compresibilidad y 
permeabilidad. El objetivo principal de la compactación consiste en la mejora de las 
propiedades geotécnicas de los materiales tales como, aumentar la resistencia, reducir 
o minimizar los asientos, el potencial expansivo y la disminución de la permeabilidad 
entre otros. Los factores que controlan el mecanismo de compactación en el posterior 
comportamiento del suelo son las condiciones de humedad-densidad, la energía de 
compactación y la naturaleza de los materiales (composición mineralógica y 
distribución granulométrica). Además, el comportamiento geotécnico de los materiales 
arcillosos compactados en términos de cambio de volumen, resistencia, 
compresibilidad y permeabilidad está controlado fundamentalmente por la estructura o 
microfábrica producida durante la compactación y el contenido de humedad o el grado 
de saturación.  
En el ámbito de la Ingeniería Geológica son ampliamente conocidos los 
problemas geotécnicos que presentan los suelos fundamentalmente arcillosos 
asociados a su naturaleza composicional (minerales de arcilla expansivos), su 
microfábrica y su evolución con el contenido de humedad o el grado de saturación 
(Das, 2010). Éstos, producen importantes cambios de volumen y compresibilidad 
(Bauza, 2015) que presentan la mayor parte de los suelos arcillosos compactados, con 
afecciones directas o indirectas a las estructuras, que en la mayor parte de los casos 
se clasifican como materiales marginales o inadecuados, por tanto rechazados, a 
priori, para su uso en la mayor parte de las obras de tierra (por ejemplo el Pliego de 




Prescripciones Técnicas de Carreteras del Ministerio de Fomento de España PG-3, 
Norma de Renfe, ASSHTO o Americana Engineering and Design: General Design and 
Construction Considerations for Earth and Rock-Fill Dams) especificados en Normas 
nacionales o Normas internacionales de construcción. La clasificación de un material 
como marginal o inadecuado está basada en sus propiedades de plasticidad, 
distribución granulométrica, condiciones óptimas de compactación y cambios de 
volumen, e implica no poder disponer de un volumen de material con el que poder 
construir las obras de tierra y debiendo por ello buscar un vertedero para su 
emplazamiento. En los últimos años se ha avanzado mucho en la reutilización de este 
tipo de suelos, principalmente, el uso de estos materiales anteriormente rechazados 
en la mayor parte de las obras de tierra, ha adquirido un especial protagonismo por las 
grandes ventajas económicas y medio ambientales que conlleva al limitar el consumo 
de recursos naturales. El uso de estos materiales precisa de tratamientos externos 
enfocados en la mejora de su comportamiento geotécnico. 
En este sentido, y con el objetivo de reducir o eliminar especialmente el carácter 
expansivo de estos suelos compactados, se han empleado diversos tratamientos 
químicos o ligantes tales como: 
- Compuestos de cal caliente o fría (Akawwi y Al-Kharabsheh, 2000; 
Sampedro, 2005; Camacho et al., 2006; Garzón et al., 2006; Guney et al., 
2007; Seco et al., 2011; Ureña et al., 2013, 2015; Bauza, 2015; Sol-Sánchez 
et al., 2016; Keramatikerman et al., 2016; Elert et al., 2016;  entre otros)  
- Compuestos de ceniza volante (McDowel, 1959; White, 2005; Camacho et 
al., 2006; Makusa, 2012; entre otros). 
- Compuestos de cemento (Garzón et al., 2006; Sherwood, 1993; entre otros). 
Dentro de todas ellas, la metodología más frecuente en este tipo de actuación 
son las que se conocen genéricamente como estabilizaciones mediante cal, la cual, es 
ampliamente utilizada en obras lineales. Sin embargo, existen numerosas desventajas 
en su uso, ya que es un material inestable para su almacenamiento, su aplicación es 
peligrosa porque genera la emisión de polvo durante su extensión y requiere 
normalmente la aplicación de agua posterior para su empleo y para su apagado.  
En la presente tesis doctoral, se ha realizado un procedimiento de mejora de las 
propiedades de los suelos arcillosos de alta plasticidad mediante la mezcla mecánica 
con material granular ya que pueden corregir las propiedades geotécnicas de los 
primeros, básicamente, la alteración granulométrica del suelo por la adición de éstas 
partículas gruesas. 




La idea del estudio surge de la importancia de reutilización de materiales 
excavados en diferentes obras para minimizar la afección ambiental y el 
encarecimiento económico de la obra por la creación de préstamos y vertederos, y 
también, aunque en pocas ocasiones, en la construcción de todo el cuerpo de obra 
con los materiales reutilizables. En España existen abundantes zonas en las que se 
identifican frecuentemente suelos marginales e inadecuados; la mayor parte de ellas 
están asociadas a los suelos arcillosos y margosos de las grandes cuencas terciaras, 
las arcillas yesíferas, los suelos arcillosos producto de alteración, entre otros, no sólo 
porque fueran materiales plásticos y/o expansivos, sino porque su distribución 
granulométrica, contenido de arcilla y composición mineralógica, no les permite estar 
en el grupo de materiales adecuados. 
Para desarrolar esta tesis doctoral se han elegido los suelos pertenecientes a 
la Formación de las Arcillas Azules del Guadalquivir (AAG) siendo materiales de 
granulometría fundamentalmente fina (>80% pasa por el tamiz #200),  con una 
plasticidad de alta a media. Estos depósitos son el principal relleno de la cuenca del 
mismo nombre y que ocupan una gran extensión tanto lateral y como vertical 
importante. Son conocidas en todo el ámbito de la ingeniería geológica por las 
problemáticas que plantean: en las obras civiles, inestabilidades en desmontes y 
excavaciones, cambios de volumen afectando a obras de cimentación, convergencia 
en túneles, problemas de hundimiento, colapsos y deslizamientos profundos. A toda 
esta problemática se unen varios accidentes de importancia, tales como la rotura del 
talud de Almodóvar del Río que afectó al AVE Madrid-Sevilla, los problemas de 
ejecución de la primera fase del metro de Sevilla, la rotura de la presa de residuos de 
Aznalcóllar, y por todo ello, han sido objeto de numerosos trabajos que han estudiado 
sus propiedades geotécnicas, composición mineralógica y microfábrica (Oteo, 1994; 
Tsige, 1999; Olalla y Cuellar, 2001; Alonso y Gens, 2001; Estaire et al., 2001; Grima, 
2001; Ayala-Carcedo, 2004; Galera et al., 2009, Gómez de Santos, 2013; Cooper et 
al., 2015; Gómez de Santos et al., 2017; Tsige et al., 2018). 
No obstante, son más escasos los estudios centrados en el comportamiento 
geotécnico en su estado compactado a pesar de su uso en numerosos obras de tierra 
(Pozo, 2006, Saura et al., 2012, Ureña et al., 2013). Por ello, la investigación realizada 
para esta tesis doctoral está fundamentalmente enfocada a contribuir al conocimiento 
del comportamiento geotécnico de estos materiales compactados en diferentes 
condiciones de humedad-densidad y energía de compactación junto a las propiedades 
geotécnicas resultantes. Dada el conocimiento de las propiedades de estos suelos 
plasmados en varios estudios, es posible establecer una correlación de diferentes 




aspectos como la distribución granulométrica, composición mineralógica y química 
entre otros.  
Por otra parte, las estructuras de tierra realizadas con estos materiales, 
además de las cargas estáticas normales, también pueden estar sometidos a cargas 
dinámicas y cíclicas de baja intensidad causadas por el paso de vehículos, acción del 
oleaje o modificación brusca del nivel de agua, así como movimientos por la energía 
de un sismo o por obras que emplean explosivos convencionales, por ello, se puede 
producir una reducción de las tensiones efectivas, incremento de las presiones 
intersticiales, fatiga o degradación de rigidez, y lo que incrementa la aparición de 
inestabilidades locales y generalizadas en las estructuras realizadas con estos 
materiales (Das y Ramana, 2011).   
Partiendo de todo lo expuesto anteriormente, los trabajos realizados en esta 
tesis, plantean un doble objetivo de investigación. El objetivo es conocer la evolución 
de la microfábrica y comportamiento de las AAG compactadas (AAG %) con distintos 
estados de humedad-densidad y energía de compactación. Por otro lado, se plantea 
como objetivo comparar las propiedades geotécnicas de AAG % y AAG-Arena % 
(arcillas compactadas y mezcladas con materiales granulares), mediante la variación o 
modificación de la microfábrica resultante, con objeto de justificar su aplicabilidad 
como materiales de construcción reduciendo los comportamientos adversos. Los 
resultados de esta investigación, podrían llegar a justificar o a definir una nueva 
propuesta de tratamiento para suelos arcillosos de alta plasticidad mediante la mezcla 
con una fracción granular para su aplicabilidad como materiales de construcción en 
todas las obras de tierra ya que, un importante volumen de estos materiales 
considerados como “marginales-inadecuados” son muy habituales y abundantes en los 
depósitos terciarios de toda la Península Ibérica, de tal forma que puedan ser 
reutilizados.     
Con la recopilación de todos los parámetros geotécnicos de las AAG obtenidos y 
calculados a partir de los ensayos de laboratorio y de las estimaciones mediante 
correlaciones empíricas, se llevó a cabo una modelización numérica. En la actualidad, 
el aprovechamiento de los parámetros obtenidos en los estudios experimentales no 
llega a ser completo si no existen modelos numéricos capaces de reproducir el 
comportamiento de los materiales ante los estados de carga planteados 
experimentalmente en el laboratorio. El método de los elementos finitos es una 
herramienta numérica que permite simular comportamientos distintos del terreno 
mediante la asignación de un modelo constitutivo determinado que debe contrastarse 




con las observaciones del comportamiento real del suelo. En esta investigación se 
emplea el programa Plaxis 8.5 de elementos finitos para crear un modelo constitutivo 
avanzado del comportamiento de las AAG compactadas y estabilizadas. Este modelo 
se llevará a cabo con los parámetros geotécnicos obtenidos de los ensayos de 
laboratorio para su posterior aplicación en el diseño de obras de tierras y 
cimentaciones. 
1.1. OBJETIVOS DE LA TESIS 
En base a lo expuesto en la tesis se plantean los siguientes objetivos:  
Objetivos generales: estudiar las propiedades ingenieriles y comportamiento 
geotécnico de suelos arcillosos de alta plasticidad (Arcillas Azules del Guadalquivir) en 
los términos de la deformabilidad (compresibilidad y asiento), permeabilidad, relación 
tenso-deformacional, parámetros resistentes, mediante una serie de ensayos de 
laboratorio.  
Objetivos específicos:  
a) Determinar las propiedades ingenieriles como son la deformabilidad, 
compresibilidad, asiento, expansividad, permeabilidad, relación tenso-
deformacional, relación presión intersticial-deformación, parámetros resistentes 
(cohesión y ángulo de rozamiento interno), módulo de elasticidad, parámetro 𝐴 
de Skempton de las Arcillas Azules de Guadalquivir compactadas (AAG %) y la 
evolución de las mismas en relación con la humedad y energía de 
compactación. Se estudiarán probetas compactadas con distintas fases de 
humedad-densidad; lado seco y lado húmedo de la humedad óptima y la fase 
de densidad seca máxima (humedad óptima) con la energía de Proctor normal.  
  
b) Estudiar la microfábrica de las AAG % y la relación entre ésta y la humedad de 
compactación del lado seco, estado de densidad máxima seca y lado húmedo 
de la humedad óptima, lo que nos permiten establecer una relación con su 
comportamiento geotécnico.  
 
c) Estudiar las propiedades geotécnicas resultantes de las AAG con mezcla 
mecánica con materiales granulares (AAG-arena %) como agente estabilizador 
en el contexto de la mejora o modificación de los comportamientos geotécnicos 
adversos para su uso como material de construcción (cambio de volumen, 
compresibilidad, asiento, permeabilidad, resistencia, etc.).   





d) Análisis comparativo de los resultados obtenidos en las distintas probetas de 
las AAG compactadas (AAG % y AAG-arena %), en las fases de humedad-
densidad y grado de saturación inicial, expuestas anteriormente.  
 
e) Estudio de las propiedades dinámicas. Se estudiará la respuesta de estos 
materiales arcillosos compactados y estabilizados en las condiciones de 
densidad máxima bajo cargas dinámicas con el fin de completar el análisis de 
los parámetros geotécnicos de estas arcillas; la variación del módulo de corte o 
rigidez (𝐺), el módulo de corte máximo (𝐺𝑚𝑎𝑥) y el coeficiente de 
amortiguamiento o capacidad de liberación de energía (𝐷) para un determinado 
ciclo y frecuencia del desviador. También se compararán los resultados 
obtenidos de los ensayos dinámicos de laboratorio con las correlaciones 
empíricas ya existentes. 
 
f) Definir un modelo de comportamiento o constitutivo adecuado para las AAG.   
 
1.2. ESTRUCTURA DE LA TESIS 
Esta tesis se desarrolla mediante 9 capítulos cuyo contenido se resume 
brevemente a continuación: 
- Capítulo 1. Se presenta la introducción del tema de la tesis doctoral, con sus 
objetivos tanto generales como específicos y la estructuración de la tesis. 
- Capítulo 2. Se expone el método de compactación, estabilización y 
comportamiento dinámico de los suelos. Se presenta el proceso de 
compactación, factores y efectos sobre los suelos arcillosos. En la 
estabilización se presenta un breve resumen de los distintos procesos como 
la estabilización con cal, con cemento, cenizas volantes, estabilización 
mediante mezcla mecánica de materiales granulares con arcilla. En cuanto al 
comportamiento dinámico se ha realizado una breve exposición de las 
propiedades dinámicas de los suelos.  
- Capítulo 3. Se describen detalladamente los materiales que se van a estudiar, 
las AAG; a qué tipo de formación pertenecen, encuadre geológico, relleno de 
la cuenca, composición mineralógica y química y caracterización geotécnica.  




- Capítulo 4. Se expone la metodología del programa experimental llevado a 
cabo para la elaboración de esta tesis doctoral. 
- Capítulo 5. Se presenta el comportamiento de las AAG: el conocimiento del 
comportamiento de las arcillas compactadas. Se analizan las curvas de 
compactación obtenidas con los ensayo de compactación Proctor normal (PN) 
y Proctor modificado (PM). Se define la microfábrica de las muestras en 
relación a la curva de compactación con la energía de Proctor normal (PN) 
característica. Se estudia el comportamiento de los materiales analizando las 
curvas de consolidación y las curvas edométricas obtenidas de los ensayos 
edométricos. Se estiman los parámetros de compresibilidad, deformabilidad y 
conductividad hidráulica con el análisis de su evolución ante las cargas 
aplicadas durante los ensayos. Por último, se estudia la resistencia de los 
materiales llevándose a cabo un análisis de las curvas esfuerzo-deformación 
y presión intersticial-deformación obtenidas de los ensayos triaxiales de tipo 
CU. Se representan los criterios de rotura dibujando los círculos de Mohr y las 
trayectorias de tensiones. Se calculan los parámetros de cohesión (𝒄) y 
ángulo de rozamiento interno (𝝓), así como el módulo de elasticidad (𝑬𝟓𝟎), la 
dilatancia de los materiales (𝝍) y el parámetro 𝑨 de Skempton.  
- Capítulo 6. Se describe el comportamiento de las AAG compactadas y 
estabilizadas: este capítulo se centra en el estudio del comportamiento de las 
arcillas compactadas con la mezcla de arena de un 10% y 20%. Al igual que 
en las arcillas compactadas, se analizan las curvas de compactación con la 
energía, tanto de Proctor normal (PN) como de Proctor modificado (PM). 
Además, se estudia la microfábrica de las muestras en relación con la curva 
de compactación característica con la energía de Proctor normal (PN). 
También se han calculado los parámetros de compresibilidad, deformabilidad 
y conductividad hidráulica y se ha analizado su evolución ante las cargas 
aplicadas durante los ensayos. Por último, como en el capítulo anterior, se ha 
estudiado la resistencia de los materiales llevándose a cabo un análisis de las 
curvas esfuerzo-deformación y presión intersticial-deformación obtenidas de 
los ensayos triaxiales de tipo CU, analizando los mismos parámetros 
geotécnicos que dados en el capítulo 5 para las AAG %.  
- Capítulo 7. Se estudia el comportamiento dinámico del material en estudio. Se 
incluyen gráficas en las que se representan el comportamiento tensión – 
deformación (curvas de histéresis para 100 ciclos y para cada serie de la 




tensión desviadora), el desarrollo de presiones intersticiales, se incluyen 
gráficas en las que se definen las tendencias de variación del módulo de 
rigidez cortante (𝑮) y la razón de amortiguamiento (𝑫) en función del número 
de ciclos (𝑵). Se han definido las trayectorias de tensiones cíclicas y se han 
relacionado con las envolventes de resistencia estática previamente definidas 
para cada tipo de material y, también, se ha estimado la variación de 𝑮 𝑮𝒎𝒂𝒙⁄  
y de 𝑫 respecto a la defomación cíclica (𝜰). Para completar el análisis del 
material bajo cargas dinámicas se han comparado los resultados de la 
experimentación abordada en esta tesis con las predicciones de las curvas de 
correlación propuestas por Ishibashi y Zhang (1993) y Darendeli (2001), 
concluyendo la validez de su aplicación al caso específico estudiado. 
- Capítulo 8. Se realiza la modelización numérica de estos materiales para su 
comportamiento observado mediante los ensayos triaxiales de tipo CU 
previamente definidos mediante el programa comercial de los elementos 
finitos Plaxis. Se han empleado dos modelos constitutivos, Mohr-Coulomb y 
Hardening Soil, para evaluar su posible ajuste al comportamiento real de los 
materiales de este estudio obtenido en el laboratorio.  
- Capítulo 9. Se recoge la discusión y conclusiones derivadas de esta tesis 
obtenido a partir de la comparativa de los resultados de una amplia etapa 
experimental realizada sobre los tres tipos de muestras del estudio y su 
posterior modelización mediante el programa Plaxis de elementos finitos.  
- Bibliografía: En este apartado se presenta la bibliografía consultada. 
 
  




CAPÍTULO 2. ESTADO DEL CONOCIMIENTO  
2.1.  Compactación 
La compactación es ampliamente utilizada para la colocación en obra de los 
suelos con los que se construyen terraplenes, carreteras, presas de materiales 
sueltos, etc., con el fin de proporcionarles las propiedades mecánicas adecuadas para 
su uso. Por sus características, se define como un proceso de aplicación de energía 
mecánica al suelo (esfuerzo de compactación) para disminuir su volumen a través de 
la reducción del volumen de aire existente en sus poros (figura 2.1.1). 
 
Figura 2.1.1. Esquema del proceso de compactación. 
 
El estudio sistemático del proceso de compactación y las propiedades 
resultantes de los suelos compactados se inició en California a mediados de 1933 con 
el fin de caracterizar el comportamiento del suelo frente al proceso de compactación 
(Proctor, 1933). Los principios fundamentales de la compactación de un suelo se 
pueden resumir en el gráfico de la figura 2.1.2, donde se muestra una curva que 
relaciona la densidad del suelo (𝜌) respecto al contenido en humedad (𝑤). 
 





Figura 2.1.2. Principios del proceso de compactación (Johnson y Sallberg, 1960). 
 
Durante la compactación, añadiendo el agua al suelo, éste actúa como agente 
lubricante entre las partículas. Las partículas del suelo se deslizan unas por encima de 
otras y se mueven para formar un empaquetamiento denso. La densidad seca (𝜌𝑑) 
después de la compactación aumenta según se incrementa el contenido en humedad 
(𝑤) (zona verde de la gráfica). Cuando el contenido en humedad aumenta 
gradualmente y se usa la misma energía de compactación, el peso de las partículas 
sólidas en un volumen específico aumenta gradualmente. Sin embargo, más allá de un 
cierto contenido de agua, cualquier aumento en el contenido en humedad tiende a 
reducir la densidad seca (zona roja de la gráfica). Este fenómeno ocurre debido a que 
el agua ocupa los espacios que deberían ocupar las partículas sólidas. La humedad 
óptima (𝑤𝑜𝑝𝑡) es el contenido óptimo en humedad en el que la densidad seca es 
máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥). 
El procedimiento de compactación se aplica en numerosas obras ingenieriles y 
también de agricultura tales como: terraplenes, presas, pavimentos, escolleras, 
muelles, piletas de tratamiento, etc., y en algunas ocasiones a terrenos naturales y 
blandos para explanadas o cimentaciones. En la figura 2.1.3 se muestra un esquema 




de un diagrama de fases mostrando los cambios que sufre el material desde que se 
retira de su posición natural hasta su puesta en obra como relleno compactado. 
 
Figura 2.1.3. Diagrama de fases del material desde su retirada de su posición natural hasta su puesta en 
obra como relleno compactado. 
 
En el diagrama de fases se puede observar el estado del material en 
condiciones naturales formando las tres fases; el agua, aire y partículas sólidas con un 
determinado volumen. Una vez excavado el material se produce un aumento del aire 
en el material mientras está siendo transportado, un determinado volumen inicial de 
suelo se esponja, esto es, aumenta su volumen permitiendo la entrada de aire en él. 
Posteriormente se lleva a cabo el proceso de acondicionamiento de humedad del 
material para su puesta en obra y, por lo tanto, la cantidad de agua aumenta. 
Finalmente, para la puesta en obra del material ya acondicionado se realiza la 
compactación, por lo que el aire del material se reduce considerablemente. Cabe 
destacar que el volumen de las partículas sólidas no cambia durante el proceso de 
retirada y puesta en obra. Este es un ejemplo sencillamente explicado de lo que le 
ocurriría al material desde su estado natural hasta su utilización como relleno 









Por lo tanto, el objetivo básico de la compactación de un suelo es la obtención 
de un nuevo material (suelo compactado) que tenga un comportamiento adecuado 
para su aplicación específica. La compactación del suelo modifica sus propiedades 
originales causando, entre otros, los siguientes efectos físicos:  
− Reducción de la relación de vacíos (𝑒). 
− Aumento de la densidad (𝜌) o peso específico (𝛾). El grado de 
compactación de un suelo se mide en términos de la densidad seca o del 
peso específico seco. 
− Aumento del contacto entre granos, por lo tanto, de la resistencia friccional 
del suelo. 
Estos, a su vez, generan la mejora de las propiedades del terreno en la que se 
demuestran una serie de efectos mecánicos tales como: 
− Aumento de las propiedades de resistencia de los suelos; cohesión (𝑐) y 
ángulo de rozamiento interno (𝜙). 
− Disminución de la deformabilidad del suelo. 
− Disminución de la conductividad hidráulica o permeabilidad (𝑘). 
Barden y Sides (1970) concluyeron que los parámetros más importantes que 
gobiernan el comportamiento ingenieril de las arcillas compactadas son la densidad y 
la permeabilidad.  
Además de estos efectos mecánicos que generan estas mejoras en el suelo, el 
proceso de compactación puede alterar su microfábrica llegando a producir la 
formación de agregados y la eliminación de anisotropía mecánica (Rico y del Castillo, 
1976).  
Factores que afectan la compactación 
Existen una serie de factores que influyen en la evolución y en el grado de 
compactación de los suelos que se pueden clasificar como intrínsecos o externos. Los 
factores intrínsecos o propios del suelo son, fundamentalmente, su mineralogía, 
distribución granulométrica, contenido en finos y su microfábrica. Los factores externos 
se pueden resumir en la influencia que ejerce la humedad en el proceso de 
compactación, el método y la energía de compactación propiamente utilizados. A 
continuación se expone un breve resumen de estos factores. 




Uno de los factores externos más importantes a la hora de tener en cuenta es la 
influencia de la humedad (𝑤) en el proceso de compactación respecto la densidad 
seca (𝜌𝑑 ) como se puede observar en la figura 2.1.4. 
 
Figura 2.1.4. Influencia de la humedad en el proceso de compactación (Proctor, 1933). 
 
En la primera fase, a contenido de humedad creciente se alcanza un mayor 
grado de compactación, por lo tanto, de la densidad seca (𝜌𝑑). No obstante, dado que 
el grado de saturación es inicialmente bajo, se genera una fuerza de succión muy 
elevada que impide el acercamiento de las partículas. En algunos suelos, en 
ocasiones se produce una reducción de la densidad (Lee y Suedkamp, 1972; Das, 
2010). A medida que aumentamos la humedad se produce una mayor lubricación de 
las partículas y un grado de compactación mayor. En esta fase hay un incremento 
lineal de la densidad debido a la expulsión del aire. La densidad seca se incrementa 
hasta llegar a la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) para la humedad óptima (𝑤𝑜𝑝𝑡) 
correspondiente. Una vez alcanzado este estado, el incremento de la humedad 
produce una disminución de la densidad seca debido a la sustitución de las partículas 
sólidas por agua para producirse un hinchamiento. En la última fase se produce un 
incremento de la presión de poros que impide el acercamiento de las partículas del 
suelo. Este valor de la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) y humedad óptima (𝑤𝑜𝑝𝑡) divide 




la curva de compactación en dos ramas o lados claramente diferenciados. Para 
𝑤 < 𝑤𝑜𝑝𝑡, que posee una succión elevada y una baja eficiencia de compactación, esta 
rama ascendente de la curva es el denominado lado seco. Según va aumentando el 
contenido en humedad, disminuye la succión y se mejora la eficiencia de la 
compactación. Para 𝑤 > 𝑤𝑜𝑝𝑡, el suelo es casi saturado, por lo tanto existe poco aire a 
eliminar entre sus poros y posee también una baja eficiencia de compactación, esta 
rama descendente de la curva correspondería a la rama del lado húmedo. Esta curva 
se denomina curva de compactación del material.  
Para completar el análisis de la curva de compactación de un suelo es necesario 
calcular la curva de 100% de saturación del mismo. Esta curva indica que no existe 
aire en los poros del suelo. El grado de saturación del suelo va en función de su 
humedad (𝑤) y de la densidad seca (𝜌𝑑) (figura 2.1.5). Experimentalmente la densidad 
seca máxima durante el proceso de compactación se suele alcanzar con un grado de 
saturación inferior al 100% ya que en compactación es imposible expulsar todo el aire 
de los vacíos. 
 
Figura 2.1.5. Ejemplo de una curva típica de compactación y curva de 100% de saturación de 
un suelo. 
 
Uno de los factores internos a considerar son los tipos de suelo que se 
establecen en función de la granulometría y del contenido en arcilla. En la figura 2.1.6 
se muestra una gráfica que relaciona el peso específico seco (𝛾𝑑) y el contenido en 




humedad (𝑤) con cuatro curvas de compactación diferentes correspondientes a cuatro 
tipos de suelos con distintas granulometrías; arenas mal graduadas, limo arcilloso, 
arcilla limosa y arcilla de alta plasticidad.  
 
Figura 2.1.6. Curvas de compactación de distintos tipos de suelo (Das, 2010). 
 
Se deduce de la figura 2.1.6, que la forma de la curva de compactación depende 
básicamente del tipo de suelo. Para suelos finos, cuanto menor sea el tamaño de la 
partícula, mayor es el contenido en humedad óptimo (𝑤𝑜𝑝𝑡) y cuanto más grueso es el 
suelo mayor es el peso específico seco máximo (𝛾𝑑𝑚𝑎𝑥). Sin embargo, para las arenas 
mal graduadas el peso específico seco tiene una tendencia general primero a decrecer 
según va aumentando el contenido en humedad hasta un mínimo que, posteriormente, 
al seguir aumentando el contenido en humedad el peso específico seco comienza a 
aumentar hasta un valor máximo. El descenso inicial del peso específico seco con el 
aumento del contenido en humedad en arenas mal graduadas puede ser atribuido al 
efecto de la tensión capilar. Para bajos contenidos en humedad, el agua deja sin 
lubricar parte de los contactos grano-grano, y la tensión capilar en el agua de los poros 
inhibe la tendencia de las partículas de suelo a moverse y a compactarse densamente.  






Figura 2.1.7. Curvas de compactación de distintos tipos de suelo compactados con la energía 
de Proctor normal (Johnson y Sallberg, 1960).  
 
En la figura 2.1.7 se ilustran las curvas de compactación para distintos tipos de 
suelos (Johnson y Sallberg, 1960). A mayor contenido en arenas bien graduadas, los 
suelos poseen una densidad seca máxima mayor y una menor humedad óptima 
(curvas de compactación 1 - suelo bien graduado margoarenoso, curva 2 - suelo bien 
graduado de margas arenosas, y curva 3 - suelo con una graduación media de margas 
arenosas). Sin embargo, las arenas mal graduadas tienen una densidad seca muy 
baja (curva de compactación 8). Para suelos arcillosos, la densidad seca máxima 
tiende a disminuir a medida que aumenta la plasticidad (curva de compactación 4 - 
arcilla limoarenosa, curva 5 - arcilla limosa, curva 6 - loess limosos y curva 7 - arcillas). 
Otros autores han presentado una variación amplia e irregular de la curva de 
compactación en función de la plasticidad de los suelos arcillosos. Dentro de ellas se 
puede destacar el estudio realizado por Lee y Suedkamp (1972) que, basados en el 




estudio de 600 probetas de ensayos de Proctor normal pertenecientes a 35 muestras, 
englobaron todas las curvas de compactación obtenidas en cuatro tipos de curvas 
mostradas en la figura 2.1.8. Además, concluyeron que existe una correspondencia 
entre las propiedades índices y la curva de compactación de cada tipo de material y 
dedujeron que la composición mineralógica influye en la forma de estas curvas en 
algunos casos. Los suelos con un límite líquido (𝐿𝐿) de 30% < 𝐿𝐿 < 70% exhiben la 
forma de las curvas con un solo pico (curva A). Los suelos con 𝐿𝐿 < 30% (caolinita) 
poseen curvas típicas con doble pico y curvas con un pico y medio (curva B). Los 
suelos con 𝐿𝐿 > 70% (illita y montmorillonitas) poseen curvas características con doble 
pico y curvas sin forma (curva C). Por último, las arenas y gravas mal graduadas 
tienen curvas de compactación sin forma (curva D). 
 
 
Figura 2.1.8. Gráficas de curvas de compactación de distintos tipos de suelo según el 
límite líquido (𝐿𝐿) (Das, 2010). 
Suelo con 30%<LL<70% 
Suelo con LL<30% 
Suelos con LL<30% 
y LL>70% 
Suelos con LL>70% 




La compactación de los suelos representa un factor externo modificador de la 
microfábrica inicial cambiando la distribución de agregados y los poros existentes en el 
suelo. La microfábrica de un suelo compactado es una de las características más 
importantes a considerar ya que gobierna, en su mayor parte, el comportamiento del 
suelo. Está determinada por tres tipos de elementos: partículas elementales, 
agregados de partículas y poros (Alonso et al., 1987). A partir de estos elementos se 
pueden establecer tres tipos de microfábricas de suelo fundamentales (figura 2.1.9): a) 
microfábrica de tipo matricial, cuando las partículas elementales están distribuidas de 
forma homogénea; b) microfábrica en forma de agregados; cuando las partículas 
elementales están agrupadas como si fueran un grano de tamaño mayor; y c) una 
microfábrica de granos de arenas y/o limos con conectores de arcilla entre los granos, 
o contactos directamente, sin conectores de partículas de arcilla. En el apartado (d) se 
muestra una partícula elemental que posee configuración paralela. 
 








Por lo tanto, la microfábrica alcanzada por el suelo compactado dependerá, 
básicamente, de la humedad de compactación y del tipo de suelo. Se ha progresado 
mucho en el conocimiento de la microfábrica de los suelos compactados gracias a los 
avances en el desarrollo y perfeccionamiento de métodos de observación directa e 
indirecta, entre los que destacan el microscopio electrónico de barrido (MEB) y el de 
transmisión, o el estudio de la porosidad a partir de técnicas de intrusión de mercurio 
(Diamond, 1970; Ahmed et al., 1974; Prapaharan et al., 1991; Mendoza y Alberro, 
1992; Gens et al., 1995; Delage et al., 1996; Delage y Graham, 1996; Agus, 2005; 
Agus y Schanz, 2008; Delage et al., 2006; Arifin, 2008). 
Por último, cabe mencionar la energía específica con la que se lleva a cabo la 
compactación como uno de los factores externos que influye en el proceso. En la 
figura 2.1.10 se pueden observar las curvas de compactación de un mismo tipo de 
suelo (arcilla arenosa con 𝐿𝐿=31 y 𝐿𝑃=26) sometido a distintas energías de 
compactación. La energía se estimó variando los golpes del martillo que se emplean 
para compactar el suelo; 20 golpes/capa, 25 golpes/capa, 30 golpes/capa y 50 
golpes/capa (Das, 2010). Existe una gran influencia de la variación de la energía sobre 
el grado de compactación del suelo ya que, según va aumentando la energía de 
compactación, el peso específico seco máximo (𝛾𝑑𝑚𝑎𝑥) también va aumentando 
mientras disminuye el contenido de humedad óptimo (𝑤𝑜𝑝𝑡) necesario para obtener 
dicha densidad.  





Figura 2.1.10. Curvas de compactación de arcilla arenosa con un 𝐿𝐿 = 31 y 𝐿𝑃 = 26 
sometida a distintas energías de compactación con su curva de saturación y línea de 
las condiciones óptimas de las curvas (Das, 2010). 
 
 
Efectos de la compactación en suelos arcillosos 
La compactación tiene una gran influencia en la microfábrica de los suelos y 
propiedades ingenieriles de los mismos. Lambe (1958) estudió el efecto de la 
compactación en la microfábrica de suelos arcillosos y en la figura 2.1.11 se ilustran 
los resultados obtenidos.  





Figura 2.1.11. Curvas de compactación de los suelos arcillosos para dos energías de 
compactación distintas con sus correspondientes microfábricas (Lambe, 1958). 
 
En el punto A de la figura 2.1.11 se observa que si la arcilla es compactada del 
lado seco al óptimo de la curva de compactación, mostrará una microfábrica de 
aspecto floculado. Este tipo de microfábrica se genera, a bajos contenidos de 
humedad, ya que no se llega a desarrollar una doble capa de iones alrededor de las 
partículas arcillosas; por lo tanto, se reduce la fuerza de repulsión entre las partículas. 
Esta reducción de la fuerza de repulsión da una distribución de las partículas 
floculadas y una densidad menor. Cuando se va incrementando el contenido en 
humedad, punto B, la doble capa alrededor de las partículas se expande, aumenta la 
fuerza de repulsión entre las partículas, por lo tanto, ofrecen un menor grado de 
floculación y un valor más elevado de densidad seca. A continuación, se va 
aumentando el contenido en humedad (puntos B a C en el caso de baja energía de 
compactación y hacía el punto D en el caso de elevada energía de compactación) y la 
doble capa se incrementa más. Este incremento resulta de un continuo aumento de la 
repulsión entre las partículas y, por tanto, un mayor grado de reorientación de las 
láminas de arcilla, dando lugar a una microfábrica más o menos dispersa. Sin 
embargo, esta parte del grado de compactación, la densidad disminuye porque al 




añadir agua debilita la concentración de las partículas sólidas por unidad de volumen 
(Lambe, 1958).  
Por otra parte, para una arcilla compactada con el mismo contenido de humedad 
pero con una energía de compactación mayor (punto E), las partículas arcillosas se 
disponen con una orientación más paralela, es decir, la muestra presenta una 
microfábrica más dispersa. Las partículas arcillosas se encuentran más juntas por lo 
que el suelo tiene una mayor densidad seca. 
Diversos autores como Lambe (1958) y Seed y Chan (1959), tras el trabajo de 
Proctor (1933), realizaron interpretaciones de microfábrica que contribuyeron a crear 
un modelo básico de referencia para interpretar el comportamiento de los suelos 
compactados. Lambe (1958) postuló que en el lado húmedo de la curva de 
compactación (humedades superiores al óptimo) se alcanzaban microfábricas 
"dispersas" o “cerradas”, caracterizadas por disposiciones subparalelas de las 
partículas de arcilla. En el lado seco (humedades inferiores al óptimo) predominaban 
las microfábricas "floculadas" o “abiertas” en las que las partículas de arcillas se 
disponían en configuraciones cara-borde, en principio más inestables frente a cambios 
de humedad. Basados en una evidencia indirecta (ensayos tensión-deformación), 
Seed y Chan (1959) destacaron que la microfábrica del suelo está muy controlada por 
las deformaciones de corte producidas durante el proceso de compactación. 
La interpretación original de Lambe (1958) evolucionó hacia los conceptos 
basados en la disposición de las partículas de arcilla en "agregados" o macro-
partículas integradas por laminillas de arcilla que, si son suficientemente rígidas, 
pueden dar al suelo arcilloso una apariencia granular. Las contribuciones de Barden y 
Sides (1970), Brackley (1975) y Mc. Gown y Collins (1975), entre otros, ayudaron a 
definir la microfábrica del suelo para diferentes condiciones de compactación. 
La compactación que, como se acaba de presentar, reduce la porosidad y la 
densidad, y por ende, modifica la permeabilidad, compresibilidad y resistencia de los 
materiales.  
Como ya se ha mencionado con anterioridad, la compactación también ejerce 
una gran influencia en la conductividad hidráulica (𝑘) de suelos que representa la 
medida de la facilidad con la que el agua circula a través de los suelos. En la figura 
2.1.12b se muestra la curva de compactación de un suelo fino (parte inferior de la 
figura) y su correspondiente curva de conductividad hidráulica (figura 2.1.12a), 
obtenidas de los ensayos realizados sobre las arcillas arenosas de Jamaica. De la 




curva de compactación del suelo fino en relación con su conductividad hidráulica se 
deduce que según va aumentando el contenido en humedad (𝑤) va disminuyendo la 
conductividad hidráulica (𝑘) hasta alcanzar, aproximadamente, su valor mínimo en la 
humedad óptima (𝑤𝑜𝑝𝑡); posteriormente, aumentando el contenido en 𝑤 se observa 
que ya no ejerce un efecto significativo sobre la 𝑘. Este valor elevado de la 
conductividad hidráulica en el lado seco de la curva de compactación es debido a la 
orientación floculada de las partículas arcillosas que resulta en una mayor porosidad.  
 
Figura 2.1.12. Correlación del contenido de humedad con peso específico y 
conductividad hidráulica (𝑘) de un suelo arcilloso (Adaptado de Lambe, 1958b). 
 
 En la figura 2.1.13 se muestran las características de compresibilidad de suelos 
arcillosos compactados del lado seco y del lado húmedo de la curva de compactación. 
Para bajas presiones de consolidación, un suelo compactado del lado húmedo es más 
compresible que un suelo compactado del lado seco. Esto se ilustra en la figura 
2.1.13a. Para altas presiones, la tendencia es exactamente la opuesta como se 
observa en la figura 2.1.13b, un suelo compactado del lado seco es más compresible 




que un suelo compactado del lado húmedo. Para muestras compactadas en el lado 
seco, la presión de consolidación tiende a orientar las partículas normalmente a su 
dirección de aplicación. La porosidad entre las partículas arcillosas se reduce al mismo 
tiempo. Sin embargo, en suelos compactados del lado húmedo, la presión de 
consolidación meramente reduce la porosidad entre las partículas arcillosas. A muy 
altas presiones, es posible tener microfábricas idénticas para suelos compactados del 
lado seco y del lado húmedo. 
  
Figura 2.1.13. Efecto de la compactación en el ensayo de compresibilidad unidimensional para suelos 
arcillosos con (a) baja presión de consolidación y (b) alta presión de consolidación (Lambe, 1958b). 
 
Destacar la influencia del proceso de compactación en la resistencia al corte de 
suelos arcillosos. Se muestran en la figura 2.1.14 los resultados obtenidos de unos 
ensayos de resistencia a compresión simple realizados sobre las muestras del lado 
seco (A), cerca de la humedad óptima (B) y del lado húmedo (C) de la curva de 
compactación de un suelo cohesivo. En la parte superior derecha de la figura se 
muestra la gráfica de la curva de compactación del suelo indicando las condiciones de 
𝛾𝑑 − 𝑤 de las muestras A, B y C. En general, la resistencia de suelos arcillosos 
disminuye con el contenido en humedad ya que, como se observa en la figura 2.1.14, 
la resistencia a compresión uniaxial (𝑞𝑢) se reduce notablemente en la muestra 
compactada del lado húmedo (C) de la curva de compactación. 





Figura 2.1.14. Ensayo de resistencia a compresión simple, relación tensión desviadora y 
deformación axial de tres muestras de suelo compactado arcilloso; A) lado seco, B) cerca de la 
humedad óptima y C) lado húmedo de la curva de compactación (gráfico en la parte superior 
derecha) (Das, 2010). 
 
Existen algunas arcillas expansivas que no mantienen esa compactación 
aplicada en las obras de campo ya que se expanden con la entrada del agua y con la 
pérdida de humedad experimentan el fenómeno de retracción. Esta retracción e 
hinchamiento del suelo puede causar serios peligros en las cimentaciones de 
estructuras. La naturaleza de la variación de la expansión y retracción de las arcillas 
expansivas se muestra en la figura 2.1.15. En el estudio realizado por Das (2010), 
dedujo en el laboratorio que con esta variación que experimentan las arcillas 
expansivas se puede ayudar a los ingenieros para adoptar en la compactación el 
contenido en humedad para minimizar el hinchamiento y la retracción que sufre el 
suelo. 





Figura 2.1.15. Naturaleza de la variación en el hinchamiento y la 
retracción de una arcilla expansiva (Das, 2010). 
 
Por todo lo explicado con anterioridad, el conocimiento de las propiedades 
mecánicas de los materiales compactados y de las condiciones de trabajo de los 
mismos en la estructura que se construye, son indispensables para dimensionarla y 
asegurar su estabilidad, y por ello se han desarrollado procedimientos y técnicas 
experimentales de laboratorio e in situ, que han tratado de reproducir los procesos de 
compactación reales. 
Basándose en la normativa Americana Engineering and Design: General Design 
and Construction Considerations for Earth and Rock-Fill Dams (EM 1110-2-1906), en 
general, el material a utilizar en la mayor parte de las obras de tierra tendrá un 2% 
menos o un 3% más de la humedad óptima, esto es, deberá quedar compactado o 
bien del lado seco o bien del lado húmedo de la curva de compactación como 
determina el ensayo de Proctor con la energía de Proctor normal. En esta normativa 




(EM 1110-2-1906), el contenido en humedad es un requerimiento principal en la 
construcción ya que el efecto del contenido en agua en las propiedades ingenieriles de 
los rellenos compactados es muy importante. La normativa explica que los suelos 
compactados del lado húmedo exhiben un comportamiento de tipo plástico en lo 
relativo a la resistencia-deformación (el módulo de deformación es relativamente bajo) 
y pueden evolucionar a bajas resistencias y a altas presiones de poros durante la 
construcción. Alternativamente, los suelos compactados del lado seco poseen un 
comportamiento de resistencia-deformación más rígido (módulo de deformación alto), 
evolucionando a altas resistencias y bajas presiones de poros durante la construcción, 
y consolidando menos que los suelos compactados del lado húmedo. Sin embargo, los 
suelos compactados del lado seco pueden sufrir asientos indeseables durante la 
saturación. Las grietas en los terraplenes tenderán a ser menos profundas y más 
autoregenerativas si se compacta del lado húmedo de la curva de compactación que 
del lado seco. Esto es debido a los resultados de la baja resistencia al corte, que no 
pueden soportar grietas abiertas profundas, y a bajos módulo de deformación. En esta 
normativa existe un apartado para la construcción de presas sobre cimientos 
compresibles y débiles, dónde se establece que los materiales del cimiento y del 
terraplén deben tener características de resistencia-deformación lo más similares 
posibles. Los terraplenes pueden ser más plásticos y tendrán un mejor ajuste a los 
asientos si son compactados del lado húmedo de la curva de compactación.  
Efectos de la compactación analizado en esta tesis 
En la presente tesis se ha llevado a cabo: 
- Análisis de los parámetros de compresibilidad y deformabilidad con la 
densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥), del lado seco y del lado húmedo de la 
curva de compactación del material. 
- Análisis de la resistencia del material con la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
y del lado húmedo. 
Las relaciones 𝑤𝑜𝑝𝑡 − 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 de cada material ensayado se han determinado en 
el laboratorio simulando las energías de compactación, el ensayo de compactación de 
Proctor normal estándar (PN) siguiendo la normativa UNE 103500:1994 o ASTM D-
698-78 o AASHTO T99-86 y el ensayo Proctor modificado (PM) con la UNE 
103501:1994 o ASTM D-1557-78 o AASHTO T180-86, como se resume en la tabla 
2.1.1. Ambos ensayos determinan la relación entre la densidad seca (𝜌𝑑) con la 
humedad (𝑤) de suelos o materiales granulares y finos.  




Tabla 2.1.1. Características de los ensayos de compactación con las energías de PN y PM 

































El concepto de estabilización es más amplio y general que el de compactación, e 
incluye cualquier procedimiento útil para mejorar las propiedades geotécnicas o 
ingenieriles del suelo, mediante la modificación de su microfábrica, mineralogía o 
distribución granulométrica. Entre los tipos de estabilizaciones más utilizados en la 
actualidad, caben destacar la estabilización con cal, cemento, cenizas volantes, 
material granular con arcilla para barreras impermeables y material granular 
estabilizado con material arcilloso.  
En la construcción de terraplenes de presas, pavimentos, pistas aeroportuarias, 
explanadas de carreteras, infraestructuras ferroviarias, escolleras, muelles, etc., es 
fundamental minimizar y compensar al máximo posible el movimiento de tierras debido 
a consideraciones ambientales, técnicas y económicas. La necesidad de terrenos para 
préstamos y vertederos puede llegar a ser el factor determinante en esta optimización. 
Por lo tanto, es necesario intentar utilizar todos los materiales que se encuentran 
directamente en la traza de las propias obras, sean cuales sean sus propiedades. Esto 
obliga a la realización de un estudio detallado de las propiedades de los materiales 
para así adoptar los tratamientos y medidas necesarios para lograr que su 
comportamiento sea apto y cumpla las especificaciones requeridas por la normativa 
vigente durante la vida útil de la obra, y por supuesto, a un coste razonable. En la 
figura 2.2.1 se muestra un perfil longitudinal ideal de una obra lineal en la que es 
necesario el empleo de materiales compactados para cumplir la exigencia de cualquier 
infraestructura lineal: compensar el volumen de desmonte necesario con el de 
rellenos. Los suelos compactados también son empleados en otro tipo de obras en los 
que forman la parte más importante de la misma, como son las presas de tierras e 








Figura 2.2.1.Esquema de material de una obra de carretera y su reutilización. 
 
La decisión acerca de qué tipo de ligante es el más apropiado para la 
estabilización del terreno natural depende de una gran cantidad de factores. Es muy 
importante tener en cuenta el tipo del suelo natural y cuáles son las propiedades 
geotécnicas del suelo que se desean modificar. Las propiedades ingenieriles de los 
suelos consideradas más importantes son resistencia, compresibilidad, cambio de 
volumen, permeabilidad y durabilidad (Ingles y Metcalf, 1972; Sherwood, 1993; 
EuroSoilStab, 2002). Para lograr una estabilización con éxito deben realizarse ensayos 
de laboratorio sobre las muestras más representativas del suelo natural para poder 
determinar las propiedades ingenieriles tanto del material natural como del material 
estabilizado con un determinado aglomerante. Estos ensayos incluyen el estudio del 
material con diferente proporción de ligante para determinar una composición 
adecuada de la mezcla evaluando la efectividad de la estabilización. Para obtener una 
mayor precisión de las propiedades ingenieriles es siempre recomendable realizar el 
campo de pruebas sobre el material estabilizado dado que los ensayos de laboratorio 
pueden proporcionar unos resultados sobreestimando las propiedades geotécnicas en 
comparación con las correspondientes in situ (Makusa, 2012). Los resultados 
obtenidos mediante los ensayos tanto en el laboratorio como in situ mejorarán el 
conocimiento de la elección del método de estabilización, su efectividad sobre 
determinado tipo del terreno y las cantidades del aglomerante a emplear 
(EuroSoilStab, 2002). 
A través de la estabilización, los suelos desfavorables pueden ser mejorados con 
mezcla mecánica bien con material granular, bien con materiales cementantes 
conocidos como ligantes o agentes estabilizadores de aportación (cemento, cal, 




cenizas volantes de diferentes procedencias, escorias de alto horno, yeso, etc.). Con 
esto se consigue la mejorar las propiedades geotécnicas, tales como aumento de la 
resistencia, disminución de la conductividad hidráulica, reducción de la deformabilidad, 
etc. Por lo general, los suelos estabilizados poseen una mayor resistencia, menor 
permeabilidad y menor compresibilidad que el terreno natural.  
Principalmente, los suelos con contenidos apreciables de arcillas y limos de alta 
plasticidad, objeto de estudio de esta tesis, muy frecuentes en toda la geografía 
mundial, presentan graves problemas geotécnicos para su empleo en la construcción 
de infraestructuras debidos a su elevada plasticidad, reducida capacidad portante e 
inestabilidad de volumen en función de la humedad (hinchamiento y retracción). 
2.2.1. Estabilización con cal 
En la actualidad, uno de los métodos de estabilización más usado en la 
construcción es la adición de cal que deriva de prácticas antiguas que se han ido 
modificando en el laboratorio y en campo a lo largo de los años (McDowell, 1959).  
La estructura básica del mineral de la arcilla consiste en una unidad tetraédrica 
formada por iones de sílice rodeados por cuatro átomos de oxígeno equidistantes del 
mismo constituyendo los vértices de la forma geométrica. La agrupación de los 
minerales de la arcilla forman láminas muy delgadas de unidades de mallas 
tetraédricas y octaédricas. Las unidades octaédricas están formadas por seis grupos 
hidroxilos (OH) en los vértices rodeando a un átomo de aluminio o magnesio como se 
muestra en la figura 2.2.2. Estas unidades se combinan entre ellas compartiendo caras 
de los octaedros o vértices de los tetraedros para formar estructuras del tipo laminar o 
lineal. 
 
Figura 2.2.2. Estructuras atómicas básicas de los minerales de arcilla (a) unidad 
tetraédrica y (b) unidad octaédrica (Whitlow, 1994). 
 




La base teórica de la estabilización con cal se basa en que produce reacciones 
químicas como intercambio catiónico (figura 2.2.3) y reacciones puzolánicas. El 
intercambio catiónico ocurre cuando la cal toma contacto con las arcillas y los cationes 
de calcio tienden a reemplazar a otros que están adsorbidos en la superficie de sus 
partículas. Este intercambio desplaza a cationes monovalentes usuales en las arcillas 
naturales, como los de sodio, potasio o magnesio.  
 
 
Figura 2.2.3. Esquema del intercambio catiónico de las arcillas (Grim, 1968). 
 
Estas reacciones químicas incrementan la manejabilidad y permeabilidad, 
mejoran las propiedades de resistencia, incrementan el límite de contracción y 
disminuyen el índice plástico al igual que el límite líquido (Braja, 2001) de tal manera 
que los cambios volumétricos también disminuyen. Las cales empleadas para la 
mejora y/o estabilización de los suelos arcillosos son: 
- Cal viva: producto formado por óxidos e hidróxidos de calcio (CaO y 
Ca(OH)2) y magnesio (MgO y Mg(OH)2) procedente directamente del 
proceso de calcinación de minerales calcíticos o dolomíticos. Además, 
suele contener en función del material de procedencia, óxidos de silicio 
(SiO2), aluminio (AlO2) y hierro (Fe2O3). El proceso de calcinación consiste 




en la aplicación de calor a los minerales compuestos por carbonatos 
cálcicos y magnésicos (en proporciones variables según la calidad y 
tipología del mineral base) para dar lugar a la formación de óxidos de cal y 
magnesio. Este proceso lleva consigo el desprendimiento de dióxido de 
carbono como se observa en las reacciones a continuación.  
CaCO3 + calor           CaO + CO2  
CaCO3 - MgCO3 + calor           CaO - MgO + CO2 
El producto de esta reacción es la denominada “cal viva”. Para la obtención 
de un buen producto es necesario que el mineral base sea de gran pureza 
en cuanto al contenido de carbonatos aunque, influyen otra serie de 
factores físicos del mineral como la granulometría, superficie del mineral 
expuesto a calcinación, porosidad y densidad. La cal viva se presenta en 
forma de grano o molidas en polvo, incluso, en ocasiones, micronizadas. 
En este tipo de cal no se ha hidratado el producto de la calcinación. 
- Cal apagada: este tipo de cal procede de la hidratación de la cal viva. Por 
ello, está compuesta por hidróxidos de calcio y/o magnesio. Si al óxido de 
calcio y/o magnesio obtenido se le añade agua en cantidad suficiente, se 
origina la formación de hidróxido de calcio y/o magnesio las siguientes 
reacciones: 
CaO + H2O           Ca(OH)2 + calor  
CaO - MgO + H2O           Ca(OH)2 – MgO ó Ca(OH)2 - Mg(OH)2 + calor 
Como se aprecia de las reacciones de apagado son altamente 
exotérmicas. El producto final de estas reacciones se denomina “cal 
apagada”. Debido a este proceso de hidratación, se puede disponer de 
este tipo de cal en forma de pasta, lechada, suspensión de cal en agua o 
en forma de polvo seco. 
Existen otras clasificaciones de los tipos de cal basadas en la composición del 
mineral base sometido a calcinación: 
- Cal de alto contenido en calcio: Cal compuesta principalmente por óxidos 
de calcio procedentes de mineral base de CaCO3 y con contenido inferior 
al 5 % de MgCO3.  




- Cal dolomítica: Cal compuesta por óxidos de calcio y magnesio 
procedentes de mineral base de CaCO3 y con contenidos superiores al 5 % 
de MgCO3. Este tipo de cal es menos soluble en agua y su hidratación es 
más lenta y, por lo tanto, desprende menor cantidad de óxido de calcio, por 
lo que para ciertos casos en ineficaz que las cálcicas.  
Por último, otro tipo de clasificación está basada en los materiales de origen y 
sus procesos de obtención:  
- Cales aéreas: Se obtienen a partir de rocas calizas con un contenido de 
más del 95% de carbonatos. Están compuestas por óxido e hidróxido de 
calcio y magnesio que se endurecen en contacto directo con el CO2 del 
aire. Este tipo de cales no tienen propiedades hidráulicas ya que no se 
endurecen con el contacto con agua.  
- Cales hidráulicas: Se obtienen de rocas calizas que contienen arcillas por 
su calcinación y posterior hidratación. Por lo tanto, además de hidróxido 
cálcico incorporan silicatos y aluminatos cálcicos a su composición. Por 
ello, este tipo de cales tienen propiedades hidráulicas, es decir, se 
endurecen con el agua y con el CO2. 
A lo largo de la historia numerosos autores han estudiado la estabilización de 
suelos mediante la cal. Por ejemplo, Anday (1961 y 1963) estudió la importancia de 
llevar a cabo el correcto proceso de fraguado de la cal para desarrollar totalmente la 
reacción puzolánica, la cual es clave para ganar resistencia y estabilidad del suelo a 
largo plazo. El periodo de fraguado de la cal puede llegar a afectar a la respuesta del 
material con respecto a la trabajabilidad y a la compactación. Este hecho fue estudiado 
por Mitchell y Hooper (1961). 
La estabilización de suelos arcillosos de diferente mineralogía pueden necesitar 
diferentes cantidades y tipos de cal, por ello es necesario estudiar en profundidad la 
reacción de productos suelo - cal como mencionaron Eades et al. (1963). Estos 
autores, en su estudio compararon la caolinita de Georgia que requirió de un 4% de 
cal hidratada para estabilizarla, con la montmorillonita de Wyoming que no fue reactiva 
hasta que no añadieron el 10% de cal hidratada. Estos resultados reforzaron la 
necesidad de diseñar la mezcla y un ensayo rápido para determinar la correcta 
cantidad de cal utilizada. 
Akawwi y Al-Kharabsheh (2000), evaluaron la estabilización con cal de los suelos 
expansivos de Amman y observaron que el potencial de cambio volumétrico depende, 




básicamente, de la composición mineralógica. Los autores estudiaron los suelos 
arcillosos expansivos de Amman y dedujeron que añadiendo cal viva como agente 
estabilizador los índices de plasticidad y expansividad se reducen. Los mejores 
resultados fueron obtenidos con la adición del 3,5% al 5% de cal. El aumento del 
contenido en cal produjo un descenso del límite líquido pero un aumento del límite 
plástico. También, añadiendo un porcentaje del 4% o inferior mostró que el índice de 
plasticidad disminuye.  
Lund y Ramsey (1958) y Taylor y Arman (1960) fueron de los primeros en 
concluir que el aumento o la disminución del límite líquido en suelos estabilizados con 
cal dependen del tipo de suelo. Bell (1996) investigó los efectos de la estabilización 
con cal en las propiedades geotécnicas de los minerales de las arcillas. En su estudio 
consideró 3 minerales de la arcilla; montmorillonita, caolinita y cuarzo. Después del 
tratamiento con cal, el límite líquido de la montmorillonita disminuye, mientras que el 
de la caolinita y el del cuarzo aumentan. En el estudio de Parsons et al., (2001) usaron 
cinco tipos de suelos para evaluar el procedimiento de mezcla del suelo usando cal 
mezclándolos con un 2,5% y 5% de cal y los resultados mostraron que el límite líquido 
se reduce con el aumento en el contenido de cal. Esta reducción del límite líquido con 
el aumento en el contenido en cal en el proceso de estabilización fue estudiada 
anteriormente por Jan y Walker (1963) y Wang et al. (1963). Mientras, Zolkov (1962) 
descubrió que el aumento en el contenido en cal aumenta el límite líquido. Croft (1964) 
en su estudio explicó que el aumento del límite líquido de suelos estabilizados con cal 
está relacionado con la modificación de la afinidad de la superficie de la arcilla al agua; 
esa modificación es causada por los iones de hidroxilo. No obstante, el resultado final 
en todos los casos es la reducción del índice de plasticidad. 
En el estudio llevado a cabo por Garzón et al., (2006) sobre la estabilización 
mediante cal en filitas procedentes de una cantera situada en Almería, dedujeron que 
las muestras de filitas estabilizados con cal poseen una reducción importante de la 
plasticidad ocasionada fundamentalmente por el incremento del límite plástico (𝐿𝑃), 
con variaciones muy superiores a las experimentadas por el límite líquido (𝐿𝐿). Ayuso 
et al., (1998) y Lara et al., (1999) también llegaron a estas conclusiones para la 
estabilización de arcillas con un alto potencial expansivo. Estos resultados de Garzón 
et al., (2006) pueden observarse en la tabla 2.2.1. A medida que se incrementa la 
proporción de cal, la reducción de la plasticidad es menor; así en el suelo estabilizado 
con una proporción de un 3% se produce una reducción de aproximadamente un 
74,6% y de un 12,1% en el suelo estabilizado con una proporción de un 7% de cal. 
Estos autores corroboraron los resultados obtenidos por Ayuso (1998) que, 




estabilizando el suelo arcilloso del Valle de Guadalquivir (AAG) con cal, en porcentajes 
superiores al 3% son poco efectivos en la reducción de la plasticidad.  
Tabla 2.2.1. Resultados obtenidos de límites de Atterberg para el suelo arcilloso base (sin 
tratar) y los suelos tratados con diferentes porcentajes de cal. (Garzón et al., 2006). 
Muestra 𝑳𝑳 (%) 𝑳𝑷 (%) 𝑰𝑷 (%) 
Suelo base 25,6 17,2 8,4 
Suelo + Cal 3% 31,85 29,72 2,13 
Suelo + Cal 5% 36,90 31,12 5,78 
Suelo + Cal 7% 40,80 33,42 7,38 
 
 
Bauza (2015) llevo a cabo una recopilación acerca de los conocimientos que 
deben ser precisos para el tratamiento de los suelos arcillosos con cal para su empleo 
en la obra civil. En este estudio expone los efectos que tiene la aplicación de la cal 
sobre suelos arcillosos; reducción de la humedad natural del suelo, modificación de la 
granulometría, aumento de la permeabilidad, mayor trabajabilidad, reducción del índice 
de plasticidad, reducción del potencial de cambios volumétricos, modificación de las 
características de compactación, aumento de la consistencia y mayor resistencia a 
largo plazo. Además, explica que estos efectos están condicionados por una serie de 
factores como; contenido de arcilla en el suelo, sus características mineralógicas, 
contenido en materia orgánica y sulfatos solubles, plasticidad, pH, humedad de 
compactación, el período de maduración y curado así como la temperatura, la 
presencia de agua, su flujo y la formación de hielo. 
Camacho et al., (2006) llevaron a cabo un estudio comparativo del tratamiento 
con distintos aditivos (cal, cenizas volantes y aceite sulfonado) para estudiar las 
propiedades deformacionales de una arcilla sódica altamente expansiva (bentonita), 
con el fin de determinar las ventajas técnicas de cada alternativa bajo las mismas 
condiciones y ensayos. Los autores evaluaron la variación del límite líquido (𝐿𝐿), índice 
de plasticidad (𝐼𝑃), presión de expansión (𝑃𝐸) e índice de expansión (𝐼𝐸) para cada 
dosificación para las diferentes mezclas de cenizas volantes, aceite sulfonado y cal 
(figura 2.2.4). Del estudio concluyeron que la cal es el aditivo que reduce en mayor 
proporción las propiedades expansivas de la bentonita, siendo el aditivo técnicamente 
más eficiente.  





Figura 2.2.4. Variación de 𝐿𝐿, 𝐼𝑃, 𝑃𝐸 y 𝐼𝐸 en función del porcentaje de diferentes aditivos usados en el 
tratamiento de arcillas sódicas expansivas (Camacho et al., 2006). 
 
Aunque la cal es uno de los aglomerantes más usados para mejorar las 
propiedades de los materiales en la construcción, el impacto ambiental y algunas 
deficiencias mecánicas que ejercen en su mejora, no deben ser ignorados. Uno de los 
problemas derivados de la aplicación de cal es la reducción de la plasticidad del suelo 
que puede provocar la rotura de tipo frágil del terreno (Clare y Crushley, 1957; Sabry 
et al., 1996). También se ha visto el impacto ambiental que pueden producir las 
plantas de producción de cal debido a la contaminación del aire y generación de los 
elementos tóxicos en el suelo. Por todo ello, en muchas ocasiones se realiza la 
sustitución parcial de cal con otros aglomerantes para reducir el daño asociado y 
mejorar las propiedades ingenieriles de la cal como la resistencia y sus propiedades 
mecánicas.   




En Keramatikerman et al., (2016) se estudia la sustitución parcial de cal con 
escoria de horno alto llamada “Ground Granulated Blast Furnace Slag” (GGBFS), el 
producto de los procesos de fabricación de acero. Los resultados de ensayo de 
compresibilidad volumétrica (VSS), ensayo de resistencia a compresión uniaxial (UCS) 
y ensayos de resistencia al corte (RS), demuestran que con la adición de GGBFS a la 
cal, hay una reducción muy efectiva en la contracción volumétrica de la arcilla 
estabilizada con cal, y ese comportamiento está linealmente relacionado con el 
periodo de curación. Los autores observaron mediante el microscopio electrónico de 
barrido y difracción de rayos X que en las muestras de arcilla estabilizada con cal 
donde añadieron GGBFS, se generaron materiales cementantes con mayor rapidez. 
La difracción de rayos X reveló que los productos principales de deshidratación son 
productos cementantes como los hidratos de silicato de calcio y aluminato de calcio. 
En la figura 2.2.5 se muestra un ejemplo de los resultados obtenidos para el ensayo 
UCS en dos casos; a) mezcla de arcilla con cal y b) mezcla de arcilla con distintos 
porcentajes de GGBFS con un 2% cal con distintos periodos de curación (tres, siete y 
catorce días). Los ensayos UCS revelaron que el reemplazamiento parcial de la cal 
con los GGBFS tiende a aumentar significativamente la resistencia a compresión para 
todos los periodos de curación debido a la aceleración en la producción de productos 
cristalinos cementantes en las muestras arcillosas estabilizadas con cal. Este tipo de 
escoria de alto horno también fue usada anteriormente para estabilización de arcilla 
por Wild (1998 y 1999), Higgins (2007), James et al. (2008), Nidzam y Kinuthia (2010), 
Yi et al. (2013), Vakili et al. (2016). 
 
Figura 2.2.5. Resultados del ensayo UCS para la mezcla de arcilla con cal y arcilla con 
GGBFS-cal (Keramatikerman et al., 2016). 
 




Como se ha expuesto, la estabilización con cal modifica la microfábrica del 
suelo, plasticidad, trabajabilidad, dispersabilidad, propiedades expansivas, su 
comportamiento frente a la deformabilidad y permeabilidad (Basma y Tuncer, 1991; 
Nalbantoglu y Tuncer, 2001; Seco et al., 2011; Ouhadi et al., 2014). Aunque se ha 
utilizado exitosamente para suelos arcillosos, estudios recientes cuestionan la 
efectividad del tratamiento a largo plazo en el caso de suelos de carácter margoso ya 
que el aumento de la resistencia, durabilidad y compresibilidad de los suelos está 
asociado a este tratamiento (Locat et al., 1990; Wild et al., 1996; Mallela et al., 2004; 
Kassim et al., 2005; Geiman, 2005). Una evaluación de las propiedades geotécnicas 
de margas estabilizadas con 2 % (en porcentaje en peso) de cal muestran que la 
plasticidad y la presión de hinchamiento, que inicialmente disminuyen, comienzan a 
aumentar después de un curado prolongado a un alto pH y temperatura ambiente 
(Ureña et al., 2015). 
Sol-Sánchez et al. (2016) observaron diferencias en la evolución del pH y la 
distribución del tamaño de las partículas en suelos margosos y arcillosos estabilizados 
con cal en el sur de España. Los aditivos que estudiaron fueron la cal dolomítica 
(procedente de lodos de residuos de cantera), ceniza volante de la incineración de 
biomasa, escoria de acero (procedente de hornos eléctricos) y cal convencional. La 
efectividad de estos aditivos fue evaluada midiendo la variación del pH, contenido en 
carbonatos y tamaño de las partículas a 0, 7, 14 y 28 días. Para las muestras 
margosas, los resultados demostraron que la cal dolomítica puede ser igual de efectiva 
que la cal convencional para la estabilización de suelos, mientras que la ceniza volante 
resultó ser el aditivo menos efectivo. Para las muestras arcillosas todos los aditivos del 
estudio realizaron grandes cambios en las propiedades del suelo. 
En lo que se refiere a los suelos objeto del estudio (AAG), Elert et al. (2016) 
compararon las propiedades geotécnicas de las AAG sin tratar y tratadas con 
diferentes tipos de cal: cal calcítica y cal rica en magnesio (en porcentaje en peso). 










Tabla 2.2.2. Propiedades geotécnicas de arcillas margosas sin tratar y tratadas con diferente 




Cal calcítica Cal rica en magnesio 
5 % 10 % 15 % 5 % 10 % 15 % 
Peso específico seco 
(𝜸𝒅) (𝒌𝑵 𝒎
𝟑⁄ ) 
13,9 - - 10,2 - 11,7 - 
Hinchamiento libre (%) 8,6 - - 1,9 - 0,6 - 
Presión de 
hinchamiento (kPa) 
500 - - 210 - 40 - 
Límite líquido (LL) (%) 67,0 69,5 51,0 70,8 60,7 53,8 51,2 
Límite plástico (LP) (%) 24,3 23,8 41,2 56,9 29,1 36,0 46,8 
Índice de plasticidad 
(IP) (%) 
42,7 45,7 9,8 13,9 31,5 17,8 4,5 
 
 
Observaron que la arcilla margosa de plasticidad muy elevada y 
extremadamente expansiva con 𝐿𝐿 = 67 y 𝐿𝑃 = 24,3 y 𝛾𝑑 = 13.9 kN/m
3, después de 
201 días de curado, presentó una importante reducción del 𝐿𝐿 en casi todas las 
muestras, sobre todo en las muestras tratadas con cal rica en magnesio. Sin embargo, 
el 𝐿𝑃 se incrementó. Estos cambios produjeron una reducción substancial en el índice 
de plasticidad (𝐼𝑃) que era proporcional a la concentración de cal de los tratamientos. 
El peso específico seco para las arcillas margosas tratadas era menor que para las 
arcillas margosas sin tratar. Además, la presión de hinchamiento y el hinchamiento 
libre fueron reducidos drásticamente después de 201 días de curado. 
Por otra parte, existen inconvenientes en la estabilización con cal debido a su 
impacto ambiental, carbonatación, incertidumbre en su efectividad a largo plazo y 
algunas deficiencias mecánicas del suelo estabilizado. Por ello, existen otros tipos de 
agentes y formas de estabilización para intentar solucionar estos problemas y poder 








2.2.2. Estabilización con cemento 
El cemento ha sido considerado como un agente estabilizante primario o un 
ligante hidráulico ya que puede ser usado cómo único agente estabilizador (Sherwood, 
1993; EuroSoilStab, 2002). La reacción que produce el cemento no depende de los 
minerales del suelo, sino de la reacción del propio cemento con el agua presente en el 
suelo (EuroSoilStab, 2002). Por este motivo, el cemento es empleado en la 
estabilización de varios tipos de suelos, un proceso que se puede resumir en dos 
etapas: 
- Hidratación del cemento: Los silicatos de calcio (C3S y C2S) que 
constituyen el 75% por peso del cemento Portland, reaccionan con el agua 
para producir gel de tobermorita (CSH), que no es cristalino, e hidróxido de 
calcio (Ca(OH)2) que sí lo es. Este gel posee una composición y estructura 
semejante a la del mineral tobermorita y es el principal aglomerante de la 
pasta de cemento ya que se encarga de ligar entre sí a todos los 
componentes de la reacción. Posteriormente, los aluminatos tricálcicos 
(C3A) reaccionan con el agua y con el gel tobermorita para crear etringita 
(CASH), para, finalmente producirse la reacción de los ferroaluminatos 
(C4AF). Esta pasta de cemento hidratada está formada por un 25% del 
peso del hidróxido de calcio y un 50% del gel de tobermorita (CSH). Este 
proceso está afectado por la presencia de impurezas, la relación 
agua/cemento, la temperatura de curado, presencia de aditivos y la 
superficie específica de las partículas. 
- Formación de los productos de las reacciones puzolánicas: A partir de la 
hidratación de la cal presente en el cemento Portland, se produce hidróxido 
de calcio (Ca(OH)2) que reacciona con materiales puzolánicos existentes 
en el suelo para producir materiales más cementados como lo expresa la 
reacción a continuación: 
Ca(OH)2 + puzolana + H2O            CASH (CSH) 
La velocidad a la que se produce la reacción puzolánica depende de la 
temperatura de la reacción y del contacto entre la superficie del suelo y del 
hidróxido de calcio. La composición del gel CASH puede variar 
dependiendo de los minerales puzolánicos que se encuentran presentes 
en el suelo. 




Garzón et al., (2006) estabilizaron un suelo arcilloso obtenido a partir de filitas 
mediante cemento, obteniendo un índice de plasticidad (𝐼𝑃) en todas las muestras 
ensayadas superior al del material sin tratar y éste, a su vez, superior al valor de 10, 
con lo cual, el suelo presentó una plasticidad media-baja (tabla 2.2.3). En este caso de 
estabilización con cemento, un aumento en la concentración del mismo produce un 
aumento de plasticidad entre un 25,4% con la adición de un 5%, y un 43,4% con la 
adición de un 9% de cemento. 
Tabla 2.2.3. Resultados obtenidos de límites de Atterberg para el suelo base (sin tratar) 
y los suelos tratados con diferentes porcentajes de cemento. (Garzón et al., 2006). 
Muestra 𝑳𝑳 (%) 𝑳𝑷 (%) 𝑰𝑷 (%) 
Suelo base 25,6 17,2 8,4 
Suelo + Cemento 5% 35,60 25,07 10,53 
Suelo + Cemento 7% 35,85 24,06 11,25 
Suelo + Cemento 9% 35,85 23,80 12,05 
 
 
2.2.3. Estabilización con cenizas volantes 
Makusa (2012) definió las cenizas volantes como un subproducto con escasas 
propiedades cementantes en comparación con la cal y el cemento. La mayoría de las 
cenizas volantes pertenecen al grupo de los ligantes de carácter secundario; estos 
ligantes no pueden ser usados por sí mismos, ya que no producen el efecto deseado 
de estabilización y necesitan un activador tipo cal o cemento. Las cenizas volantes son 
de fácil obtención (Bonilla, 1996), más baratas y ecológicas. La capacidad de 
reducción del potencial de hinchamiento del material otorgada al tratamiento con 
cenizas volantes está relacionada con la adherencia mecánica en lugar del 
intercambio iónico con los minerales de la arcilla (Mackiewicz y Ferguson, 2005). Sin 
embargo, White (2005) expuso que la estabilización con cenizas volantes como un 
subproducto también tiene limitaciones: 
-  Los suelos a estabilizar pueden requerir desecación para extraer contenido 
de humedad del suelo. 
-  Si el curado se produce a temperaturas bajas y negativas, y 
posteriormente se humedece la mezcla, ésta es susceptible a perder 
resistencia. 
-  Puede reaccionar con sulfuros dando lugar a minerales expansivos, lo que 
reduce la resistencia y la durabilidad a largo plazo. 




Los suelos arcillosos de Tejas en Estados Unidos fueron estabilizados con cal y, 
para los suelos granulares se utilizaron combinaciones de cal-cenizas volantes como 
estudió McDowell (1959). Camacho et al. (2006) como ya se ha expuesto, también 
utilizó este agente estabilizador, señalando que se requieren las cantidades excesivas 
en la adición como agente estabilizador para el tratamiento de arcillas altamente 
expansivas (bentonita) con el fin de disminuir su potencial de expansión a valores 
admisibles. 
2.2.4. Material granular con arcilla para fines de mejora de barreras 
impermeables 
Por lo general, este tipo de estabilizaciones de material granular con arcilla están 
enfocados en el estudio de los suelos arcillosos como materiales de sellado de 
contenedores de residuos de alta actividad. 
Blatz et al., (2002) estudiaron el comportamiento de mezclas no saturadas de 
arena compactada con bentonita a raíz de su aplicación en diferentes obras como 
barreras impermeables. Usaron técnicas diferentes para modificar la succión y estudiar 
así la influencia de ésta en el comportamiento del material compactado a través de 
ensayos triaxiales sin drenaje. Las técnicas de estudio aplicadas generaron diferencias 
en la microfábrica del material y, por lo tanto, en el comportamiento tensión-
deformación. El estudio demostró que es importante conocer el volumen inicial y el 
estado de succión de las arcillas plásticas con el fin de predecir los posibles cambios 
en el comportamiento mecánico y en el contenido en humedad del material. 
2.2.5. Material granular estabilizado con material arcilloso 
Yin (1999) investigó el comportamiento de los depósitos marinos de Hong Kong 
que poseen diferentes contenidos de arcilla (de 5% a 70%). Se llevaron a cabo 
diferentes ensayos para determinar las propiedades índice, ensayos edométricos y 
triaxiales sobre las muestras estabilizadas con un contenido en arcilla de 6%, 10%, 
20% y 27,5%. Los parámetros de consolidación obtenidos para estos depósitos 
marinos remoldeados con diferentes porcentajes de arcilla son similares a los mismos 
depósitos naturales ensayando las muestras del material inalterado. Los resultados de 
los ensayos triaxiales revelan que el ángulo de rozamiento interno de los depósitos 
disminuye con el aumento del contenido de arcilla, es decir, aumento del índice de 
plasticidad. El módulo de Young aumenta con el incremento de la presión efectiva de 
confinamiento pero disminuye con el aumento del contenido en arcilla (aumento del 
indice de plasticidad). 




Vallejo y Mawby (2000) demostraron que para el análisis de la estabilidad de 
taludes formados por mezclas de materiales granulares con arcillas, es necesario la 
medida de su resistencia al corte. Llevaron a cabo ensayos de corte directo con 
medidas de porosidad en mezclas de arena-arcilla y concluyeron que el porcentaje de 
arena en las mezclas tiene una importante influencia en la resistencia al corte. Así,  
cuando el contenido en arena es mayor que el 75%, la resistencia al corte de las 
mezclas estaba gobernada principalmente por la resistencia friccional entre los granos 
de arena; cuando la concentración de arena varía entre 75% y 40%, la resistencia al 
corte de la mezcla era gobernada, en parte, a través de la resistencia al corte de las 
arcillas y por la resistencia friccional entre los granos de arena; y cuando la 
concentración de arena era menor del 40%, la resistencia al corte de la mezcla estaba 
completamente determinada por la resistencia de la arcilla. Además, realizaron 
mediciones de la porosidad en las mezclas de arena-arcilla e indicaron que la 
porosidad de las mismas depende de la concentración de las partículas de arena y 
arcilla. Hallaron que la porosidad de las mezclas era menor que las porosidades de 
cada componente de arcilla y arena. Además, dedujeron que la porosidad decrece 
según va aumentando la compactación y tiende hacia un valor mínimo 
independientemente de la presión usada para compactar las muestras. También 
concluyeron que la resistencia al corte estaba relacionada con la porosidad de las 
mezclas debido a los porcentajes de arena en la mezcla; si la arena controlaba el 
comportamiento de la mezcla (concentración >75%), parcialmente lo controlaba 
(concentración de arena entre 40% y 75%) o no tenía ningún control (concentración de 
arena <40%) en la resistencia al corte de la mezcla. Los ensayos de laboratorio 
también revelaron que las mezclas tienen un rango óptimo de valores de baja 
porosidad en los cuales la resistencia al corte se maximiza. 
Prakasha y Chandrasekaran (2005) llevaron a cabo un estudio experimental en 
muestras remoldeadas de suelos marinos del Océano Índico que representan una 
mezcla de diferentes porcentajes de arena y arcilla. Realizaron ensayos de 
consolidación unidimensional y ensayos triaxiales estáticos y cíclicos sobre las 
muestras remoldeadas. En su estudio se define un parámetro denominado el índice de 
poros efectivo (EVR), que representa la relación del volumen de poros y el volumen 
efectivo de la fracción del suelo. En la tabla 2.2.4 se pueden observar las propiedades 
índice con los rangos de tensión aplicada para 𝐶𝑐 de 22 a 400 kPa y para 𝐶𝑠 de 400 a 
50 kPa, (𝐿𝐿: límite líquido, 𝐿𝑃: límite plástico, 𝐼𝑃: índice de plasticidad, 𝐶𝑐: índice de 
compresión, 𝐶𝑠: índice de hinchamiento, 𝑘: permeabilidad, 𝜙
´: ángulo de rozamiento 
interno pico, 𝑘0: coeficiente de empuje de tierras en reposo) obtenidas a partir de las 




diferentes mezclas de arena y arcilla. Como se deduce de la tabla 2.2.4, en cuanto a 
las propiedades de compresibilidad, 𝐶𝑐 y 𝐶𝑠 aumentan según aumenta el contenido en 
arcillas. A su vez, 𝑘 y 𝜙´ disminuyen según aumenta el contenido en arcillas. Sin 
embargo, 𝑘0 aumenta según se incrementa el contenido en arcilla, tanto medido como 
estimado. De los resultados de los ensayos triaxiales concluyeron que la inclusión de 
granos de arena en la matriz arcillosa conduce a una reducción en el índice de poros y 
a un incremento en la fricción y en la presión de poros produciendo un descenso en la 
resistencia al corte sin drenaje. El tipo de rotura que las muestras presentan pasa a 
ser de dúctil a frágil con el aumento del contenido de arena. Del mismo modo, la 
inclusión de arcilla en la arena tiende a disminuir el índice de poros, pero proporciona 
un carácter metaestable a la microfábrica de la arena y hace que la arena se comporte 
de una manera más consistente con una microfábrica más suelta. Los resultados de 
los ensayos triaxiales dinámicos indican que las muestras con mayor contenido en 
arenas presentan licuefacción ya que la presión de poros se desarrolla rápidamente 
con el número de ciclos mientras que para las muestras con mayor contenido en 
arcillas el desarrollo de deformaciones permanentes es limitado y se llega a alcanzar 
un estado de equilibrio.  



















𝒌𝟎 = 𝟏 − 𝐬𝐢𝐧 𝝓
´ 
(estimada) 
90/10 - - NP 0,068 0,0048 0,0706 3x10
-5
 32 0,5 0,47 
70/30 - - NP 0,119 0,0058 0,0487 4x10
-6
 30 0,55 0,5 
50/50 47 17 30 0,477 0,0303 0,0635 3x10
-7
 28 0,6 0,62 
30/70 64 26 38 0,584 0,05 0,0856 8x10
-8
 27 0,64 0,66 
10/90 80 30 50 0,795 0,0701 0,0882 7x10
-8
 25 0,68 0,69 
0/100 88 31 57 0,866 0,0869 0,1003 3x10
-8
 25 0,69 0,70 
 
 
Shafiee et al., (2008) describen un estudio experimental en mezclas de arena-
arcilla compactada en diferente proporción para investigar las características de la 
prerotura y la rotura de estas mezclas bajo la carga monotónica en compresión y 
extensión. Los resultados revelaron que la presión intersticial, el módulo elástico 
secante, la resistencia al corte sin drenaje y el ángulo de rozamiento interno aumentan 
cuando el contenido en arena se aumentó tanto en compresión como en extensión. 
También se descubrió que los materiales ensayados fueron sobreconsolidados por el 




hecho de que la resistencia al corte normalizada depende de la presión de 
confinamiento inicial. Las mezclas de arena-arcilla compactadas exhibieron una 
anisotropía en su comportamiento mecánico que hizo que la resistencia al corte sin 
drenaje y el ángulo de rozamiento interno fueran mayores en compresión que en 
extensión como se puede observar en la tabla 2.2.5. En esta tabla también se pueden 
observar los resultados de la anisotropía de la resistencia al corte sin drenaje definida 
como la relación entre la resistencia al corte sin drenaje en extensión y en compresión 
(𝑆𝑢𝑒 𝑆𝑢𝑐⁄ ). También estudiaron la relación entre la resistencia al corte sin drenaje y la 
presión de confinamiento concluyendo que, con el aumento del contenido de arena se 
observa el incremento de la resistencia al corte sin drenaje. Dedujeron que todas las 
muestras presentan en mayor o menor medida un comportamiento dilatante. Además, 
el valor del ángulo de rozamiento interno en el estado crítico aumento según aumenta 
el contenido en arena. También han estudiado el módulo secante al 50% de la 
resistencia al corte (𝐸50) que es usado para comparar las propiedades 
deformacionales de las mezclas arena-arcilla, aplicado en modelos elásticos perfectos 
plásticos del suelo. Demostraron que existen variaciones del 𝐸50 con el contenido en 
arena a diferentes presiones de confinamiento tanto en compresión como en extensión 
como puede observarse en la figura 2.2.6. Dedujeron que existe un claro aumento del 
módulo 𝐸50 con el contenido en arena y la presión de confinamiento en compresión y 
extensión. El valor de 𝐸50 en extensión es mayor que en compresión, aunque esta 
diferencia no depende del contenido en arena. 
 
Tabla 2.2.5. Ángulo de rozamiento interno (Shafiee et al., 2008). 
Muestras Ensayos 𝝓´ (°) 𝑺𝒖𝒆 𝑺𝒖𝒄⁄  
Arcilla pura 
Compresión 24,4 
0,66 – 0,72 
Extensión 23,7 
40% arena – 
60% arcilla 
Compresión 26,4 
0,50 – 0,70 
Extensión 25,9 
60% arena – 
40% arcilla 
Compresión 34,9 









Figura 2.2.6. Efecto del contenido en arena respecto al módulo secante 𝐸50 
con diferentes presiones de confinamiento (Shafiee et al., 2008). 
 
Otro estudio realizado por Khan et al., (2014) investigó la mejora de la 
resistencia de arcillas naturales de alta plasticidad (NC) mezcladas con un 20% (CS-I) 
y un 40% de arena (CS-II). Estimaron sus características de compactación con la 
energía de Proctor normal como se aprecia en la figura 2.2.7. Dedujeron que a mayor 
contenido en arena el suelo alcanza una densidad seca máxima para una humedad 
cada vez menor. 
 





Figura 2.2.7. Características de compactación (Khan et al., 2014). 
 
Los resultados obtenidos de los ensayos de resistencia uniaxial a la compresión 
concluyeron que los materiales muestran un comportamiento frágil si están 
compactados del lado seco de la curva de compactación y dúctil si están compactados 
del lado húmedo como se aprecia en la figura 2.2.8. 
  







Figura 2.2.8. Comportamiento tensión deformación de los 
materiales (Khan et al., 2014). 
 




En resumen de los estudios citados anteriormente, el comportamiento de suelos 
arcillosos compactados con mezclas de arena depende básicamente, de la cantidad 
de arena añadida y características del proceso de compactación llevado a cabo.  
Cabe destacar el procedimiento de estabilización centrado en la mezcla 
mecánica del suelo arcilloso con material granular para poder así modificar las 
características deficientes propias de las arcillas. Estas mezclas suelen llevarse a cabo 
con suelos granulares ya que pueden corregir las deficiencias mecánicas de los suelos 
arcillosos. Con la adición del material granular se varía granulométricamente el suelo 
y, con ello, disminuye la plasticidad de las arcillas, dependencia a los cambios de 
humedad, aumenta la resistencia añadiéndole al material la componente friccional, 
incrementa la estabilidad del material, etc.  
Este procedimiento de estabilización es algo más sencillo y posiblemente más 
económico que los procesos de estabilización con cal, cemento y diferentes ligantes. 
Puede favorecer el aprovechamiento de los materiales naturales existentes a lo largo 
de trazados de obras lineales, sin afección medioambiental. 
2.3. Comportamiento dinámico 
Para la comprensión del comportamiento dinámico de los suelos se han llevado 
a cabo numerosas investigaciones en los últimos 50 años. Estos estudios se han 
realizado sobre materiales granulares respecto a los suelos finos, debido a las 
consecuencias catastrófica generadas por los procesos de licuefacción del terreno, 
que provocan los efectos más adversos inducidos por las cargas sísmicas (por 
ejemplo los sismos de Good Friday en Alaska y el sismo de Niigata en Japón, ambos 
en 1964). Para este tipo de materiales, aunque es compleja y costosa la obtención de 
las muestras aunque es necesario para su evaluación en laboratorio y poder llegar a 
definir límites semi-empíricos que establezcan la susceptibilidad de los suelos a la 
licuefacción (Idriss y Boulanger, 2008).  
Los suelos finos no llegan a tener una pérdida súbita temporal del contacto entre 
sus partículas y por lo tanto, de su resistencia al corte. Este fenómeno sí que tiene 
lugar en los suelos granulares aunque experimentan deformaciones grandes; en la 
dinámica de suelos este proceso es denominado como reblandecimiento cíclico (Idriss 
y Boulanger, 2008). Este proceso puede ocurrir cuando: 
-  Los sedimentos son blandos y “sensibles”. 
-  Existe un cambio significativo de los esfuerzos cortantes. 
-  Las solicitaciones dinámicas son lo suficientemente fuertes.  




Se deben utilizar distintos procedimientos para el estudio ingenieril del 
comportamiento de los suelos granulares “no cohesivos” y de los suelos finos 
“cohesivos” ya que existen diferencias entre las características de resistencia al corte y 
deformabilidad que influyen en la forma de evaluar su respuesta ante la aplicación de 
las cargas cíclicas. Por ejemplo, estos procesos de carga cíclicos, en suelos arcillosos 
saturados, se caracterizan por ocurrir rápidamente, casi en una condición no drenada 
en la cual, no existe la expulsión del agua presente en los poros durante la aplicación 
de la carga. Esto conduce a la generación de deformaciones en el suelo y al desarrollo 
de exceso de presión de poros debido a la tendencia de estos materiales a su cambio 
volumétrico (Chaves, 2011). Varias investigaciones experimentales demuestran la 
influencia de la amplitud y velocidad de aplicación de la carga cíclica en la degradación 
del módulo de corte, en la capacidad de disipación de energía del suelo y, por 
supuesto, en el proceso de generación de excesos de presión de poros (Matsui et al., 
1980; Ansal and Erken, 1989; Dobry and Vucetic, 1991; Ishihara, 1996; Matasovic and 
Vucetic, 1995; entre otros). 
Existe abundante información que recoge que las cargas dinámicas se 
amplifican al atravesar depósitos de suelo tipo arcilloso y limoso y se han recopilado 
sus graves consecuencias en centros urbanos importantes emplazados en estos tipos 
de materiales alrededor del mundo, por ejemplo, el sismo registrado de Chi-Chi en 
Taiwan (1999). A este sismo se le atribuyó la rotura de los cimientos de los edificios 
colapsados debido a una pérdida muy alta de la resistencia al corte y a las grandes 
deformaciones que tuvieron los estratos portantes arcillosos y limo arcillosos. Por todo 
ello, es de gran interés en la actualidad, el estudio de la respuesta dinámica de los 
suelos finos. 
Cuando un suelo soporta cargas dinámicas experimenta esfuerzos normales y 
cortantes con diferentes amplitudes y frecuencias. Estas cargas pueden ejercer una 
influencia significativa en la estabilidad del suelo debido a las deformaciones que se 
generan o por la movilización de su resistencia al corte (figura 2.3.1). Estas cargas son 
consideradas en la práctica ingenieril como una solicitación cíclica definida por su 
amplitud, frecuencia y duración (Rondón et al., 2008). 





Figura 2.3.1. Variación de esfuerzos con respecto al tiempo cuando se aplica una 
carga por el paso de vehículos por una vía (esfuerzo) (Rondón et al., 2008). 
 
Los agentes que dan origen a las cargas dinámicas son numerosos, entre ellos, 
destacar los sismos, la acción de la maquinaria, el oleaje, los trenes y el tráfico de 
vehículos. El efecto de cualquiera de ellos sobre el suelo se traduce en un incremento 
de las presiones intersticiales, reducción en los estados de tensiones efectivas, 
degradación de la resistencia al esfuerzo cortante y al desarrollo de asientos, en 
ocasiones, de magnitudes considerables. La ingeniería civil plantea una serie de 
problemas que en su análisis incluye la capacidad de las cimentaciones de soportar 
cargas dinámicas, la respuesta de las cimentaciones frente a maquinaria, la 
interacción suelo-estructura durante la propagación de las ondas de corte y la 
resistencia de presas y terraplenes frente a acciones dinámicas. Por lo tanto, es 
necesario el conocimiento de los parámetros dinámicos que intervienen en la 
respuesta del material (Das y Ramana, 2011). 
Dentro de las propiedades dinámicas que influyen en fenómenos como la 
propagación de las ondas y en otros relacionados con pequeñas deformaciones, se 
encuentran; la rigidez, el amortiguamiento, la densidad o el índice de poros (Kramer, 
1996). Una buena aproximación de la rigidez del suelo se obtiene a partir del módulo 
de corte o de rigidez (𝐺), que se calcula por medio de la velocidad de las ondas de 
corte (𝑣𝑠). El coeficiente de amortiguamiento (𝐷) (Damping ratio) muestra la capacidad 
que tiene un suelo para disipar la energía. 
Muchas investigaciones se han centrado en el estudio de los factores que 
influyen en la determinación de las propiedades dinámicas del material a partir de 
ensayos de laboratorio. El módulo de rigidez al corte y el amortiguamiento son función, 
en mayor o menor medida, de factores como: el número de ciclos, la presión efectiva 
de confinamiento, el índice de poros, la densidad relativa, la frecuencia de la vibración, 




la amplitud de la deformación angular, la microfábrica del suelo, la historia de 
tensiones y la cementación del material (Dobry y Vucetic, 1987). En la tabla 2.3.1 se 
presenta un resumen de los factores que pueden influir en estos parámetros.  
Tabla 2.3.1. Resumen de los factores que controlan el 𝐺𝑚𝑎𝑥  y 𝐷 en los suelos (Dobry y Vucetic, 1987). 
Factor aumentado 𝑮𝒎𝒂𝒙   𝑮 𝑮𝒎𝒂𝒙⁄  𝑫 
Presión de 
confinamiento (σ´3) 
Se incrementa con σ´3 
Se incrementa con 
σ´3, el efecto decrece 
con el incremento de 
 𝐼𝑃 
Decrece con σ`3; el 
efecto decrece con el 
incremento de 𝐼𝑃 
Índice de poros (𝑒) Decrece con 𝑒 Se incrementa con 𝑒 Decrece con 𝑒 
Edad geológica (ζγ) Se incrementa con ζγ 
Puede incrementarse 
con ζγ 
Decrece con ζγ 
Cementación (𝒄𝒆) Se incrementa con 𝑐𝑒 
Puede incrementarse 
con 𝑐𝑒 




Se incrementa con 
OCR 
No afecta No afecta 
Índice de plasticidad 
(IP) 
Si OCR > 1; aumenta 
con el 𝐼𝑃. 
Si OCR = 1; 
permanece constante 
Se incrementa con 𝐼𝑃 Decrece con 𝐼𝑃 
Deformación cíclica 
(𝛶𝑐) 
No afecta Decrece con 𝛶𝑐 Se incrementa con 𝛶𝑐 
Coeficiente de 
deformación (𝜰) 
(frecuencia de cargas 
cíclicas) 
No tiene efectos para 
suelos no plásticos; 
se incrementa con 𝜰 
para suelos plásticos 
(por encima de ~ 10% 
se incrementa por 
ciclo logarítmico en 𝜰) 
𝐺 aumenta con 𝜰; 
pero  
𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  no le afecta 
probablemente si 𝐺 y 
𝐺𝑚𝑎𝑥    se miden al 
mismo 𝛾. 
Permanece constante 
o puede aumentar 
con 𝜰. 
Número de ciclo de 
carga, 𝑵 
Disminuye después 
de 𝑁 ciclos de 𝛶𝑐, 
pero en arcillas se 
recupera con el 
tiempo; y se 
incrementa con 𝑁 en 
arenas. 
Decrece después de 
𝑁 ciclos de 𝛶𝑐 (𝐺𝑚𝑎𝑥   
medida antes de 𝑁 
ciclos) para arcilla; 
para arenas puede 
incrementarse bajo 
condiciones drenadas 
o decrecer bajo 
condiciones no 
drenadas. 
No significante para 
𝛶𝑐 moderados y 𝑁. 
 




Se consideran deformaciones pequeñas las que son menores de 1x10-5, un 
rango intermedio de deformación, entre 1x10-4 y 1x10-2 y las deformaciones son altas, 
mayores de 1x10-2. Debido a que los problemas asociados a vibraciones cíclicas son 
generalmente de pequeñas deformaciones, un modelo lineal los puede describir 
correctamente. Sin embargo, si las deformaciones son mayores, pueden ajustarse de 
forma aproximada modelos lineales equivalentes que permitan describir su 
comportamiento, en base a la determinación de leyes de degradación (figura 2.3.2). 
Por lo tanto, una de las variables que más afecta la respuesta de un suelo ante cargas 
dinámicas es el nivel de deformación de corte, el cual, define el modelo de análisis 
más adecuado a utilizar.  
 
Figura 2.3.2. Comportamiento mecánico de los materiales en función del desviador en 
relación con la deformación (Ishihara, 1996). 
 
Como puede observarse en la figura anterior (figura 2.3.2), en el rango de 
deformación infinitesimal menor de 1x10-4, las deformaciones sufridas en el suelo son 
puramente elásticas y recuperables y los procesos asociados a estos niveles de 
deformación corresponden, en general, a la vibración o propagación de ondas a través 
del terreno. Para un rango intermedio de deformación (entre 1x10-4 y 1x10-2), el 
comportamiento de los suelos es elasto-plástico y se producen deformaciones 
permanentes e irrecuperables que son ocasionadas por el desarrollo de cargas de 
tráfico, asentamientos diferenciales del suelo, acción del oleaje, explosivos de obras 
cercanas y movimientos por energía de terremoto lejano. Cuando las deformaciones 
son altas (>1x10-2), éstas tienden a aumentar considerablemente sin cambios en los 




esfuerzos cortantes y el suelo alcanza un estado de plasticidad o rotura ocasionando 
fenómenos de compactación, deslizamientos y licuefacción de los suelos (Ishihara, 
1996). 
La figura 2.3.3 corresponde a gráficas semilogarítmicas que muestran la relación 
del módulo de corte (𝐺) y el amortiguamiento (𝐷) en función del nivel de la 
deformación de corte (𝛶). El análisis de la variación de estos parámetros se facilita 
mediante las gráficas, donde se pueden diferenciar claramente tres rangos de 
deformación conocidos como lineal, no lineal elástico y no lineal (Menq, 2003).  
 
Figura 2.3.3. Curvas típicas de (a) reducción de módulo de corte 
normalizado y (b) aumento del coeficiente de amortiguamiento del 
material respecto a la deformación de corte (Menq, 2003). 
 
El límite entre el rango lineal y el no lineal elástico está definido por la 
deformación umbral elástica (𝛶𝑡
𝑒) y el límite entre el tramo no lineal elástico y el no 
lineal está definido por la deformación umbral cíclica (𝛶𝑡
𝑐). En el rango comprendido 




entre la deformación umbral elástica (𝛶𝑡
𝑒) y la deformación umbral cíclica (𝛶𝑡
𝑐), el 
módulo de corte disminuye (figura 2.3.3a) y el amortiguamiento aumenta (figura 
2.3.3b), al mismo tiempo que lo hace la deformación. En este rango de deformación, el 
número de ciclos de carga no tiene ningún efecto sobre las propiedades. Sin embargo, 
en cuanto la deformación excede el umbral cíclico (𝛶𝑡
𝑐), tanto el módulo de corte como 
el coeficiente de amortiguamiento, son función del número de ciclos (Menq, 2003).   
Uno de los efectos que causa la aplicación de cargas cíclicas en los suelos es la 
degradación de la rigidez con el incremento de la deformación de corte (𝛶). El nivel de 
esta degradación que ejercen las cargas se puede medir con el cambio de la curva 
esfuerzo (𝝉) -deformación de corte (𝜰) para un determinado número de ciclo y un nivel 
de deformación (𝛶𝑎) (ver figura 2.3.4a). Si la deformación de corte en el mismo ensayo 
se aumenta a un valor (𝛶𝑏), se presentan cambios similares en la respuesta esfuerzo-
deformación de corte a medida que se aplican sucesivos ciclos de carga (ver figura 
2.3.4b) (Ishihara, 1996). 
 
Figura 2.3.4. Curvas esfuerzo (𝝉) -deformación de corte (𝜰) en función de los ciclos de carga (a) 
para un nivel de deformación (𝛶𝑎) y (b) para un nivel de deformación mayor (𝛶𝑎) (Ishihara, 1996). 
 
Si las curvas de histéresis para un cierto número de ciclos se dibujan juntas en 
un mismo diagrama, se obtiene un grupo de curvas de histéresis (figura 2.3.5) que 
conforman la curva esqueleto del suelo. La degradación de la rigidez del suelo se 
refleja en los cambios de forma de la curva esqueleto con el aumento del número de 
ciclos de carga cíclica. 





Figura 2.3.5. Curvas de histéresis que forman la curva del 
esqueleto del suelo (Ishihara, 1996). 
 
Si la curva esqueleto del suelo se dibuja en una gráfica esfuerzo-deformación de 
corte se obtiene una curva como la que se muestra en la figura 2.3.6. En esta curva es 
posible definir un módulo de corte secante (𝐺𝑎) para una amplitud del desviador y con 
ella, la reducción de 𝐺 para los distintos grados de deformación (𝐺𝑏 y 𝐺𝑐). 
 
Figura 2.3.6. Reducción del módulo de rigidez o de corte (𝐺) del suelo en función 
de la curva esfuerzo-deformación de corte (Ishihara, 1996). 
 
El módulo de corte secante para el caso de cargas dinámicas también puede 
representarse respecto de la amplitud de deformación durante un ciclo de carga según 
se refleja en la figura 2.3.7. La trayectoria esfuerzo (𝝉) - deformación de corte (𝜰) 
representada en la figura se denomina lazo de histéresis. La pendiente de la línea que 
une los bordes extremos del bucle de histéresis representa la rigidez media al corte del 
suelo. El coeficiente de amortiguamiento (𝐷) del material es una medida de la 




proporción de energía disipada respecto del total de energía de deformación retenida 
por el suelo, para cada ciclo, a una determinada amplitud de deformación, como se 
muestra en la figura 2.3.7. 
 
 
Figura 2.3.7. Trayectoria esfuerzo (𝝉) - deformación de corte (𝜰) denominada lazo de 
histéresis para un determinado ciclo de carga, incluyendo la estimación del módulo de 
corte y el coeficiente de amortiguamiento (Zhang et al., 2005). 
 
La energía disipada durante un ciclo de carga está representada por el área 
dentro del lazo de histéresis (𝑊𝐷) y la máxima energía de deformación contenida en el 
suelo está representada por el área triangular (𝑊𝑆). 𝑊𝑆 se calcula a partir del esfuerzo 
de corte pico y la deformación de corte pico. 
Está ampliamente extendido usar las curvas de correlaciones empíricas para 
estimar algunos parámetros dinámicos a partir de las propiedades índices de los 
suelos que son de fácil determinación, dado que los ensayos de laboratorio tienen 
elevado coste y por ello se recurre a las ecuaciones empíricas. A continuación se 









Curvas de Ishibashi y Zhang (1993) 
Khouri (1984), llevó a cabo una recopilación de numerosos estudios (Drnevich 
and Richart, 1970; Seed and Idriss, 1970; Silver and Seed, 1971; Hashiba, 1971; 
Hardin and Drnevich, 1972; Kuribayashi et al., 1974 y 1975; Hara y Kiyota, 1976; 
Sherif e Ishibashi, 1976; Sherif et al., 1977; Iwasaki y Tatsuoka, 1977; Iwasaki et al., 
1978; Tatsuoka et al., 1979; Uchida et al., 1980; Kim y Novak, 1981; Kokusho, 1981; 
Chung et al., 1984) acerca de suelos arenosos, y propuso una serie de ecuaciones 
hiperbólicas para el módulo de corte normalizado 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  y la presión de 
confinamiento en función de la deformación de corte cíclica (𝜰), y para el coeficiente 
de amortiguamiento (𝐷) en función del 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ .  
En contraste con los suelos arenosos, investigadores (Kokusho et al., 1982; 
Dobry and Vucetic, 1987) dedujeron que el módulo de corte y el coeficiente de 
amortiguamiento están significativamente influenciados por el índice de plasticidad del 
suelo. A partir las funciones propuestas por Khouri (1984), Ishibashi y Zhang (1993) 
desarrollaron expresiones analíticas que incluyeron el índice de plasticidad. 
Posteriormente, modificaron las fórmulas analíticas con datos de laboratorio extraídos 
de varios investigadores, si bien se trataba de datos dispersos y limitados a muestras 
con índice de plasticidad inferior a 50%. A continuación se presentan las ecuaciones 
propuestas por Ishibashi-Zhang y las curvas 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ -log 𝛶 y 𝐷-log 𝛶, que se obtienen 




𝑚(𝛶,𝐼𝑃)−𝑚0                                      [2.1] 
donde 𝐾, 𝑚 y 𝑚0 tienen el siguiente significado: 
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}]                             [2.3] 
donde n(𝐼𝑃) depende del tipo de suelo a estudio: 
𝑛(𝑃𝐼) = 0    𝐼𝑃 = 0    (suelos arenosos)                                 [2.4] 
𝑛(𝑃𝐼) = 3,37. 10−6𝐼𝑃1,404  0 < 𝐼𝑃 ≤ 15 (suelos de baja plasticidad) 
𝑛(𝑃𝐼) = 7. 10−7𝐼𝑃1,976   15 < 𝐼𝑃 ≤ 70 (suelos de media plasticidad) 
𝑛(𝑃𝐼) = 2,7. 10−5𝐼𝑃1,115   𝐼𝑃 > 70 (suelos de alta plasticidad) 




Respecto al coeficiente de amortiguamiento (𝐷), proponen asociar la curva de 
amortiguamiento al módulo de corte normalizado (𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ ), para distintos tipos de 














) + 1}                  [2.5] 
 
En las siguientes figuras se pueden observar las curvas que muestran la 
variación de las relaciones 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ – log  𝛶 y 𝐷 - log 𝛶 con el índice de plasticidad 
(figura 2.3.8) y la presión de confinamiento (figura 2.3.9). 
 
Figura 2.3.8. Cálculo empírico de (a) módulo de corte normalizado (𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ ) y (b) coeficiente 
de amortiguamiento (𝐷) en relación con la deformación de corte cíclica (𝛶) propuesto por 
Ishibashi y Zhang (1993) (Darendeli, 2001). 
 





Figura 2.3.9. Efecto de la presión de confinamiento con (a) módulo de corte normalizado (𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ ) y 
(b) coeficiente de amortiguamiento (𝐷) en relación con la deformación de corte cíclica (𝛶) para un 
suelo no plástico (Ishibashi y Zhang, 1993). 
 
Los ensayos llevados a cabo por Ishibashi y Zhang (1993) fueron realizados a 
presiones de confinamiento inferiores a 1MPa. A presiones superiores, con las 
ecuaciones que propusieron obtuvieron valores de 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  superiores a 1 a 
deformaciones bajas y medias, lo cual, no son valores coherentes (figura 2.3.9a). 
Considerando el coeficiente de amortiguamiento, bajo esas mismas condiciones de 
presión de confinamiento, la ecuación del coeficiente de amortiguamiento prevé 









Curvas de Darendeli (2001) 
Darendeli (2001) basó sus estudios en el modelo hiperbólico desarrollado 
originalmente por Hardin y Drnevich (1972). Modificó ligeramente la relación básica 
hiperbólica de relación entre el esfuerzo y la deformación para poder así lograr un 
mejor ajuste con las curvas obtenidas en el laboratorio.  
Darendeli llevó a cabo su investigación a partir de una extensa base de datos 
extraída de varios proyectos de investigación (Proyecto SRS (Savannah River Site), 
Proyecto EPRI (Electric Power Research Institute), y Proyecto ROSRINE (Resolution 
of Site Response Issues from the Northridge Earthquake), para desarrollar una familia 
de curvas de amplio uso en la actualidad. Esta base de datos estaba llevada a cabo 
principalmente, en ensayos de columna resonante y ensayos de torsión cíclica, 
ejecutados sobre 110 muestras inalteradas procedentes del Norte y Sur de California 
(EEUU), del Sur de Carolina (EEUU) y de Lotung (Taiwan). 
El modelo propuesto tiene en cuenta los cinco principales parámetros que se 
consideran relevantes en el comportamiento dinámico de los suelos; el índice de 
plasticidad, presión efectiva de confinamiento media, razón de sobreconsolidación, 
frecuencia y número de ciclos de carga.  
Darendeli estableció la ecuación para definir la curva de amortiguamiento del 
material que está relacionada con la validez del comportamiento tipo Masing (Masing, 
1926), combinada con dos parámetros de ajuste. El comportamiento tipo Masing es 
usado para calcular el amortiguamiento del material evaluando los lazos de histéresis 
que deben formarse para una determinada curva del módulo de corte y en dos formas 
de cargas cíclicas. 
A partir del modelo hiperbólico de Hardin y Drnevich (1972), Darendeli modificó 
la correlación que es utilizada para representar la curva de variación del módulo de 
corte normalizado (𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ ), mediante la introducción de un coeficiente de curvatura 
“a” con el fin de ajustar su curvatura a la observada en los resultados obtenidos de los 









𝑎                                                 [2.6] 
donde: 
𝛶𝑟𝑒𝑓= deformación de referencia. 
𝛶 = deformación. 




La deformación de referencia corresponde a la amplitud de deformación cuando 
𝐺𝑚𝑎𝑥 se reduce a la mitad. En realidad, 𝛶𝑟 = 𝛶𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ =0,5 es una de las características 
claves del modelo hiperbólico empleado por Darendeli (2001). 
El amortiguamiento del material puede asumirse que es el resultado de dos 
fenómenos. El primero, parte de la energía aplicada al suelo es atenuada debido a la 
fricción y/o viscosidad del contacto entre las partículas que forman el suelo, su 
microfábrica. El segundo, los suelos son extremadamente no lineales en el rango de 
deformación de interés (0,0001% < 𝜰 < 1%) durante el diseño del nivel del terremoto. 
Esta no linealidad en la correlación esfuerzo-deformación resulta en una pérdida de 
energía en el sistema (Darendeli, 2001). 
Por lo tanto, la curva de amortiguamiento se basa en el modelo hiperbólico de la 
curva de resistencia-deformación y en derivar el comportamiento de Masing. Este 
resultado se expresa mediante la ecuación: 





∗ 𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔 + 𝐷𝑚𝑖𝑛                           [2.7] 
donde: 
𝑏 = coeficiente de escala relacionado con el número de ciclos. 
𝐷𝑚𝑖𝑛 = Coeficiente de amortiguamiento del material a pequeñas deformaciones. 
𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔 = Coeficiente de amortiguamiento de Masing. 
𝐷𝐴𝑑𝑗𝑢𝑠𝑡𝑒𝑑= Coeficiente de amortiguamiento del material ajustado y acotado. 
 
El coeficiente de escala es la relación de la medida del amortiguamiento con el 
valor calculado del amortiguamiento del comportamiento estimado por Masing a 
deformaciones de amplitudes intermedias. El valor 𝐷𝑚𝑖𝑛 se introduce para ajustar la 
curva de amortiguamiento. Para una amplitud grande de los ciclos, 𝐷𝑚𝑖𝑛  es ignorado 
debido a dos razones; 1) por diseño, es más conservativo subestimar el coeficiente de 
amortiguamiento del material, y 2) hasta el 50% de incremento de 𝐷𝑚𝑖𝑛 tiene un 
impacto insignificante en los valores del amortiguamiento del material a niveles de 
deformación producidos durante la vibración.  
Los parámetros 𝑏 y 𝐷𝑚𝑖𝑛 están relacionados con el tipo de suelo y las 
condiciones de carga como se muestra con las siguientes fórmulas a continuación: 
𝐷𝑚𝑖𝑛 = (ɸ6 + ɸ7𝐼𝑃 𝑂𝐶𝑅
ɸ8)𝜎3
´ ɸ9[1+ɸ10 ln(𝑓)]                               [2.8] 
𝑏 = ɸ11 + ɸ12 ln(𝑁)                                                [2.9] 





𝑂𝐶𝑅 = Overconsolidation ratio. 
𝜎3
´ = Presión de confinamiento (atm). 
𝑁 = Número de ciclos. 
𝑓 = frecuencia. 
ɸ = Parámetros del modelo (explicado a continuación). 
 
En la tabla 2.3.2 se muestras los parámetros del modelo de Darendeli (2001) 
para cuatro tipos de suelos; arenas limpias, arenas con alto contenido en finos, limos y 
arcillas. 
Tabla 2.3.2. Media y varianza de valores de los parámetros de modelos para los cuatro grupos de 
suelos (Darendeli, 2001). 
 
 
En el presente estudio se han utilizado los valores hallados para 
ɸ6, ɸ7, ɸ8, ɸ9, ɸ10, ɸ11 𝑦 ɸ12  para las arcillas de la tabla 2.3.2. 
 
 




El coeficiente de amortiguamiento basado en el comportamiento de Masing 
(𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔), para cualquier amplitud de deformación es función de: 1) Amortiguamiento 
de Masing para cada deformación para un coeficiente de curvatura de 1, y 2) el valor 
del coeficiente de curvatura, como se expresa en la fórmula: 
𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔 = 𝑐1𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔,𝑎=1.0 + 𝑐2𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔,𝑎=1.0
2 + 𝑐3𝐷𝑀𝑎𝑠𝑖𝑛𝑔,𝑎=1.0
3             [2.10] 
𝑐1 = −1,1143𝑎
2 + 1,8618𝑎 + 0,2523                                   [2.11] 
𝑐2 = 0,0805𝑎
2 − 0,0710𝑎 − 0,0095                                     [2.12] 
𝑐3 = −0,0005𝑎
2 + 0,0002𝑎 + 0,0003                                  [2.13] 
donde: 
𝑐1, 𝑐2, 𝑐3= funciones del coeficiente de curvatura. 
El amortiguamiento de Masing utiliza coeficientes de curvatura desde 0,7 a 1,3.  
De este modo, el resultado del amortiguamiento de Masing puede expresarse 












− 2]                              [2.15] 
 
A partir de estas ecuaciones se obtienen las curvas de correlación propuestas. 
Un ejemplo se muestra en las gráficas de la figura 2.3.10 donde se pueden observar 
las curvas de variación del módulo de corte normalizado (𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ ) y del 
amortiguamiento de material (𝐷) con la deformación cíclica (𝛶𝑐), para un suelo arcilloso 
con IP=60%, moderadamente sobreconsolidado (OCR=4), sometido a una presión 
efectiva media de confinamiento de 40 kPa y a 10 ciclos de carga de frecuencia 10 Hz. 





Figura 2.3.10. Estimación a) módulo de corte normalizado (𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄ ) y (b) coeficiente de 
amortiguamiento (𝐷) en relación con la deformación de corte cíclica (𝛶) para un ejemplo de 
suelo del estudio de Darendeli (2001). 
 
El modelo está basado en datos recogidos a deformaciones variables entre 1 
x10-5 y menos del 1%, por lo que la extrapolación de las curvas propuestas a mayores 
amplitudes de deformación no son recomendables. 
Teniendo en cuenta la importancia de los factores señalados (número de ciclos, 
presión efectiva de confinamiento, el índice de poros, la densidad relativa, la 
frecuencia de la vibración, la amplitud de la deformación angular, la microfábrica del 
suelo, la historia de tensiones y la cementación del material) en la respuesta dinámica 
de los suelos, se programó estudiar la influencia de la mejora con materiales 
granulares (densidad o índice de poros), la presión efectiva de confinamiento y la 
tensión desviadora, para la evaluación de los parámetros dinámicos de las tres 
muestras en estado saturado mediante el ensayo triaxial cíclico (ensayo a alta 
deformación) y ensayo de Bender Element (ensayo a baja deformación). Los 
parámetros dinámicos determinados son: la velocidad de propagación de las ondas de 
corte (𝒗𝒔), el módulo de corte (𝐺), y el amortiguamiento (𝐷). 
  









CAPÍTULO 3. MATERIALES ESTUDIADOS 
3.1.   Contexto geológico 
Los materiales objeto de este estudio proceden de la Formación Arcillas Azules 
del Guadalquivir. Localizada en la depresión del mismo nombre siendo la más 
importante de toda la depresión dada su importancia desde el punto de vista de la 
ingeniería, fundamentalmente por su amplia extensión, con gran continuidad lateral y 
vertical y, por otro lado, porque son los materiales que más problemas geotécnicos 
presentan en las obras civiles, especialmente en las obras lineales. Estos materiales 
afloran en casi todas las provincias de Andalucía: Córdoba, Jaén, Sevilla y Huelva 
(figura 3.1.1). Son los principales depósitos autóctonos de la Depresión del 
Guadalquivir con espesores variables de entre 200 y 1000 metros, amentando hacia el 






























































































Comportamiento geotécnico de suelos arcillosos compactados: respuesta a cargas estáticas y dinámicas 
 
68 




La Cuenca del Guadalquivir forma uno de los grandes rasgos morfoestructurales 
que dan forma a la zona sur de la Península Ibérica con su génesis ligada a las 
Cordilleras Béticas. Esta estructura alargada se formó como una cuenca periférica al 
norte del Orógeno Bético durante el Neógeno, constituyendo una cuenca de antepaís 
situada entre la Cordillera Bética (borde activo) y el Macizo Ibérico (borde pasivo). 
Basándose en el estudio de varios autores, su origen fue el resultado del plegamiento 
del paleomargen Suribérico al producirse un engrosamiento cortical durante el 
Neógeno, producto del apilamiento de materiales mesozoicos y paleógenos, como 
consecuencia del acercamiento entre los continentes de África y Europa (Portero, et 
al., 1984 y Roldán 1995).  
La Cuenca del Guadalquivir tuvo diversos episodios de relleno clástico 
relacionados espacial y temporalmente; emplazamiento de los cuerpos olistostrómicos 
desplazados desde las zonas externas de la cordillera y actividad tectónica. Estos 
episodios han desplazaron el epicentro hacia el norte. El desarrollo del relleno de la 
cuenca está íntimamente relacionado con su evolución neógena, caracterizada por 
diferentes etapas tectónicas y, en cierta manera, ligada a la actividad del borde activo 
de la Cuenca, las Cordilleras Béticas (Tsige, 1999).  
3.1.1. Relleno de la Cuenca del Guadalquivir 
Los sedimentos que rellenan la Cuenca del Guadalquivir son de edad Neógena, 
fundamentalmente Neógeno superior, y están representados principalmente por 
materiales procedentes de ambos bordes de la Depresión. Durante el Mioceno inferior 
y medio, estos materiales presentan importantes intercalaciones de masas 
olistostrómicas con escamas y mantos peliculares que se encuentran en contacto 
mecánico (Perconig, 1964ab). Durante el Neógeno y el Cuaternario, la cuenca se 
rellenó por diversos sedimentos que afloran hasta 800 metros sobre el nivel del mar. 
Los materiales son principalmente de origen marino y de naturaleza 
predominantemente clástica, con una potencia que puede sobrepasar los 2000 metros 
distribuidos de forma asimétrica en la cuenca (Galán y González, 1993). 
Estos rellenos de la Cuenca suelen ser divididos en dos grandes unidades según 
su génesis y modo de emplazamiento: Unidad Alóctona, correspondiente a los 
materiales procedentes de otras áreas (materiales de traslación u olistostromas), con 
una importancia relevante en el sector suroriental de la Depresión, y la Unidad 
Autóctona, compuesta por materiales de relleno propiamente dichos, formados en la 
misma Cuenca con una importancia relevante en los sectores centrales y 




septentrionales de la Depresión representados por formaciones de edades diferentes y 
composición variada. 
Unidad Alóctona 
Se trata de un material sedimentario originado por procesos de deslizamiento 
gravitacional y constituido por una mezcla caótica de materiales clásticos de diversa 
naturaleza: arcillas, margas, margo-calizas, areniscas, yesos y dolomía, en forma de 
bloques y de elementos de olistolitos (Perconig, 1964a). El tamaño de estos olistolitos 
suele encontrarse entre algunos metros y varios hectómetros cúbicos. Estos olistolitos 
se encuentran inmersos en una matriz lutítico-arenosa conservando su textura y 
estructura original. Los materiales son, en su mayoría, de edad triásica y, en menor 
proporción, de edad cretácica y terciaria. Su origen está asociado a un borde de la 
Cuenca con actividad tectónica de levantamiento siendo el área fuente de los 
deslizamientos de las zonas externas de las Cordilleras Béticas. Roldán et al. (2012), 
lo definieron como brechas de origen tectónico, asociadas a la surrección y 
desmantelamiento del Orógeno Bético, ligados a procesos de inestabilidad generados 
en los márgenes de las cuencas durante el levantamiento y propagación del orógeno 
hacia el antepais, por lo que corresponden a materiales de procedencia subbética o de 
áreas más internas, materiales de traslación u olistostromas. Estos materiales tienen 
una amplia representación en el borde sur de la cuenca extendiéndose desde la Sierra 
de Cazorla hasta las proximidades de Jerez de la Frontera. La edad de esta unidad fue 
estimada por Roldán (1995) entre el Langhiense superior y el Serravaliense inferior-
medio. La potencia total de esta unidad no llega a sobrepasar los 200 metros aunque 
es difícil de estimar. 
Unidad Autóctona 
Dentro de esta unidad autóctona se encuentran los materiales que han rellenado 
la cuenca durante el Neógeno y el Cuaternario, incluyendo los sedimentos y las 
terrazas actuales. Los depósitos de relleno de la Cuenca se encuentran discordantes 
sobre el Carbonífero, Triásico, e incluso, sobre el Paleozoico. Estos sedimentos han 
sido divididos en secuencias deposicionales a partir de datos de campo y estudios 
bioestratigráficos (Sierro et al., 1990; Sierro et al., 1996). Estas secuencias progradan 
desde los márgenes sur y norte hacia el centro de la cuenca y hacia el Golfo de Cádiz, 
donde la secuencia continúa en la actualidad (Sierro et al., 1990; Sierro et al., 1996; 
Salvany et al., 2011). De muro a techo se pueden observar las siguientes unidades 
litoestratigráficas: 




a) Facies del Mioceno transgresivo del borde norte de la Cuenca del Guadalquivir o 
Formación de Calcarenita de Niebla (Civis et al., 1987; Baceta y Pendón, 1999) 
o Complejo Basal Transgresivo (Abad, 2007): su edad está situada en el 
Tortoniense superior y tienen un espesor entre 25 y 120 metros aunque Roldán 
(1995), afirma que no sobrepasa los 20 metros. En general, constituyen el muro 
de la Formación de las Arcillas Azules y se disponen discordantemente sobre el 
Paleozoico o sobre los materiales Mesozoicos de la parte nororiental de la 
Depresión, formando una franja de más de 1 km de anchura a lo largo del borde 
norte. Litológicamente, representan una serie grano decreciente constituida de 
muro a techo por conglomerados de base con abundantes elementos rodados, 
por gravas de estratificación cruzada, por arenas amarillentas o grises azuladas 
con algunos fósiles, y por arenas arcillosas calcáreas hacia el techo. Es una 
serie representativa de una transgresión, en la que con frecuencia se aprecian 
variaciones laterales de facies y es rica en microfauna.  
 
b) Formación de las Arcillas Azules o Margas Azules: situada sobre la unidad 
anterior, en ella predominan los materiales arcillo-margosos (formación de 
Margas Azules del Guadalquivir), depositados como resultado de la transgresión 
(último episodio relacionado con los últimos hundimientos de la Cuenca). La 
época de sedimentación de éstas finaliza con una regresión hacia el 
Andaluciense en la que se depositó la denominada serie de transición. 
 
Los materiales que constituyen esta unidad se localizan en toda la Cuenca del 
Guadalquivir con una extensión muy amplia. Se extiende desde Huelva hasta 
Villacarrillo (Jaén), siendo los principales materiales de relleno de la Depresión. 
También se encuentran en el Bajo Guadalete, así como en la zona de Arcos de 
la Frontera. En general, se encuentran en casi todas las provincias de Andalucía 
(Córdoba, Sevilla, Jaén, Linares, Bailén, Huelva) y son citadas, aunque de forma 
irregular, en las hojas del Mapa Geológico de España a escala 1:200.000 de 
síntesis correspondiente a: Linares: Hoja n.º70, Villacarrillo: Hoja n.º71, Puebla 
de Guzmán: Hoja n.º 74, Sevilla: Hoja n.º 75, Córdoba: Hoja n.º 76, Jaén: Hoja 
n.º 77, Baeza: Hija n.º 78, Ayamonte (Huelva): Hoja número 80-81, Morón de la 
Frontera: Hoja n.º 82, Cádiz: Hoja n.º 86. También se conoce como la Formación 
Arcilla de Gibraleón en Huelva y como la Formación Écija en Sevilla. La 
Formación de Arcillas de Gibraleón (Civis et al., 1987) en particular, está 
compuesta por arcillas y limos finos margosos de medios profundos y su espesor 
es de 100 metros en el margen norte de la Cuenca aumentando 




progresivamente hacia el sur hasta superar los 1000 metros (Perconig y 
Martínez-Díaz, 1977; Martínez del Olmo et al., 1984, 2005).  
 
Se disponen horizontalmente con bastante continuidad lateral a lo largo de la 
Depresión. Al norte se encuentran sobre la unidad anterior, formando una serie 
monoclinal normal, mientras que al sur, sus contactos con las demás 
formaciones están trastocados puesto que a la vez que se depositaban, se 
deslizaban hacia el norte los mantos de corrimiento subbéticos (materiales de la 
Unidad Olistostrómica). 
Se trata de una potente formación de materiales de arcilla margosa de color gris 
azulado y verdoso, en ocasiones intercalados con niveles arenosos lenticulares 
de areniscas azules, escasos al principio de la formación y cada vez más 
abundantes hacia el techo. En ocasiones, y debido a la alteración, presentan 
impregnaciones de óxidos de hierro locales. También poseen niveles finos de 
yesos esporádicos generalmente asociados a fisuras. La formación está 
coronada por la alternancia de niveles detríticos de colores amarillos y margas 
que constituyen el tramo arenoso y ferruginoso de la formación. 
El espesor de esta formación varía según la zona donde se encuentren, 
destacando un aumento muy grande hacia el sur. De acuerdo con los sondeos 
realizados por el Instituto Tecnológico Geominero los datos van desde una 
media de 200-250 metros en la parte septentrional meridional y central, hasta 
casi 1000 metros en las Marismas del Guadalquivir. Son muy ricas en 
microfaunas, entre las que son más frecuentes las de tipo: globigerinoides, 
especialmente, globorotalias dentalinas y monoseriadas nodosarias. También se 
aprecian espículas de esponjas, radiolarios y cámaras de globigerinas. La edad 
de estos materiales está muy bien determinada gracias a la abundancia de estos 
microfósiles presentes en ella, que la colocan en el Tortoniense superior 
Messiniense (Larrasoaña et al., 2008). 
 
c) Formación Arenas de Huelva (Civis et al., 1987): Su edad se ubica en el 
Tortoniense Superior (Andaluciense) y a veces en el Saheliense. Se trata de una 
serie de materiales detríticos y bioclásticos de tipo nerítico-litoral con aspecto 
regresivo. Las facies son muy constantes en el bajo Guadalquivir y están 
caracterizadas por arenas finas amarillas con fósiles. La potencia media de esta 
formación detrítica es del orden de 30 metros pero aumenta hacia el centro de la 




cuenca llegando hasta los 80 metros. Esta formación posee abundantes macro y 
microfaunas.  
 
d) Plioceno: Durante este periodo, en la cuenca existió sedimentación tanto en 
ambientes marinos como en ambientes continentales (en la parte de Sevilla y 
Hueva), dando lugar a materiales de diversas facies: 
 
El Plioceno marino que aflora a lo largo del litoral gaditano y en algunos puntos 
del interior (en el borde más al sur de la cuenca) formando una franja adosada al 
litoral aproximadamente de 1 km de anchura. Se apoya sobre las arenas del 
Saheliense y está representado por areniscas amarillentas de tipo transgresivo, 
con pequeños niveles limosos, cantos rodados y abundantes fósiles. 
El Plioceno continental forma un inmenso glacis que desciende suavemente 
desde la meseta hercínica hasta el Océano Atlántico. Estas facies no presentan 
fauna alguna y se encuentran en gran parte en la región de Huelva presentando 
alteraciones rápidas de arenas más o menos gruesas, de gravas, de 
conglomerados y de bancos arcillosos a menudo de color verde. El conjunto de 
la formación normalmente tiene un color rojo-naranja. La potencia suele ser 
pequeña, del orden de 10 a 30 metros. 
 
e) Cuaternario: El Cuaternario de la cuenca se caracteriza fundamentalmente por 
los depósitos de origen continental poco evolucionados en los que predominan 
las terrazas del río Guadalquivir, que están ampliamente desarrolladas en su 
margen izquierdo. Están compuestas por conglomerados o gravas, arenas en la 
base y arcillas en el techo, como típica secuencia fluvial. 
 
Se distinguen tres terrazas principales individualizadas con criterios de facies y 
posición relativa; las terrazas del Cuaternario Antiguo, Medio y reciente. 
El Cuaternario Antiguo se encuentra en la mayor parte de la cuenca. Su 
extensión más amplia se localiza entre Sevilla y Córdoba formando un nivel muy 
constante. Está constituido por limos y arcillas con irregulares cantos rodados y 
gravas, asociados a costras calcáreas y blancas de pequeño espesor. Los 
elementos más característicos de este Cuaternario antiguo son tanto los colores 
superficiales muy vivos (rojo-naranja), como la intensa rubefacción, así como las 
costras calcáreas. Su espesor no sobrepasa los 20 metros. 




El Cuaternario Medio se observa a lo largo de la mayor parte de la red fluvial. 
Corresponde a unos limos superiores que descansan sobre niveles de areniscas, 
de arenas o de conglomerados. Se caracteriza por una rubefacción típica 
bastante intensa aunque menor que la de la terraza del Cuaternario antiguo. No 
se observan costras calcáreas. 
El Cuaternario reciente corresponde a la terraza actual que normalmente está 
constituida por una capa superior de limos, más o menos arcillosos, y por una 
capa inferior de cantos rodados y gravas, más o menos arenosas. Su potencia 
es variable y está comprendida entre 5 y 30 metros. En esta terraza no se 
observan rubefacciones, cementaciones, ni costras calcáreas, lo que permite 
distinguirla perfectamente. 
Esta unidad se encuentra bien representada en las provincias de Huelva, Sevilla 
y Cádiz como se observa en la figura 3.1.2 con cuatro perfiles litoestratigráficos tipo de 
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Figura 3.1.3. Perfiles litoestratigráficos tipo de: a) zona de Huelva, b) zona de Sevilla (MD = margen 
derecha del Guadalquivir, MI = margen izquierda del Guadalquivir), y e) zona de Cádiz.  
FC = Formación calcarenitas de Niebla, FAG = Formación arcillas de Gibraleón, FE = Formación Ecija, ST 
= Serie de Transición, FA = Formación arenas de Huelva, FG = Formación Guadaira, V = Margas verdes, 
FB = Formación arenas de Bonares (Galán y González, 1993). 
 
3.2.  Propiedades de los materiales estudiados (Margas o Arcillas Azules del 
Guadalquivir) 
3.2.1. Descripción general del material 
Como se ha comentado anteriormente los materiales empleados para la 
investigación de esta tesis pertenecen a los materiales de la formación de las Arcillas 
Azules del Guadalquivir (AAG), obtenidos en sondeos, calicatas y muestras 
superficiales (figura 3.2.1).  





Figura 3.2.1. Mapa geológico simplificado de la cuenca del Guadalquivir y situación de las muestras 
empleadas en la tesis (Mayoral y Abad de los Santos, 2008).  
 
Las AAG son materiales que suelen presentar problemas de distinta 
envergadura que son asociados a sus propiedades geotécnicas, especialmente a su 
composición, grado de sobreconsolidación o fragilidad, existencia de 
microdiscontinuidades y alterabilidad (figura 3.2.3) (Uriel y Oteo, 1976; Tsige, 1999; 
Estaire et al., 2001; Oteo, 2003; Ayala-Carcedo, 2004). Estos problemas geotécnicos 
han sido, entre otros, deformaciones excesivas en túneles, inestabilidades de taludes 
tanto en profundidad como deslizamientos superficiales (Oteo, 1994; Tsige, 1999; 
Olalla y Cuellar, 2001; Alonso y Gens, 2001; Tsige y Corral, 2013; Alonso y Gens, 
2006; Galera et al., 2009; Cooper et al., 2011 y 2014). Debido a estas inestabilidades, 
algunos de ellos han tenido graves consecuencias ya que han generado grandes 
desastres medioambientales como la rotura de la presa de Aznalcóllar en 1998 que 
ocasionó el desembalse incontrolado de los residuos que contenía contaminando toda 
la zona a su paso, el deslizamiento de Almodóvar del Río de 1992 (Romero y 
Domenech, 1994), que afectó a la línea de Alta Velocidad AVE Madrid-Sevilla y a la 
línea ferrocarril convencional, y el deslizamiento de El Carambolo que puso en peligro 
el hermoso jardín botánico de Sevilla (El Arboreto), entre otros. 




En la figura 3.2.2 se muestra un ejemplo de testigos de sondeos extraídos de 
sondeos en Úbeda (Jaén) a una profundidad de 22 metros donde se aprecia el 
característico color gris-azulado de la formación a estudio. 
 
 
Figura 3.2.2. Testigos de sondeos en Úbeda (fotografía cedida por Tsige, M.). 
 
En ocasiones, la formación aparece alterada en las zonas más superficiales 
tomando un color amarillento característico como se puede observar en la figura 3.2.3 
en los testigos de la formación de las AAG a bajas profundidades en el sondeo 
anteriormente expuesto. Las muestras pierden ese color azulado característico de la 
Formación y pasan a tener un color ocre más amarillento. 






Figura 3.2.3. Testigos de sondeos en Úbeda (fotografía cedida por Tsige, M.). 
 
En la figura 3.2.4 se muestra el aspecto de la formación de las AAG en una 
excavación en Carmona, Sevilla. 
 
Figura 3.2.4. Aspecto de la formación en una excavación en Carmona Sevilla (fotografía cedida 
por Tsige, M.). 




En la parte más superficial se desarrolla la máxima alteración adquiriendo un 
color marrón amarillento y aspecto térreo. En las zonas donde la alteración ha sido 
mucho más intensa, estas arcillas pierden dicho aspecto en su totalidad para 
convertirse en suelos blandos con aspecto térreo y sin ninguna cohesión. Esto es 
favorecido, principalmente, por el carácter expansivo de los materiales y la existencia 
de discontinuidades inherentes a la formación. En profundidad (figura 3.2.4), se trata 
de arcillas margosas de color gris verdoso y, a veces, azuladas. Aparecen con textura 
masiva más o menos carbonatadas, en ocasiones algo limosas, y se suelen encontrar 
con una elevada rigidez y consistencia. En general, se pueden considerar como 
materiales homogéneos.  
Sopena (2015) realizó el ensayo de durabilidad Jar Slake Test sobre la 
formación de las AAG comparándolos con los esquemas de degradación para arcillas 
de Slaking Index de Santi (1998) y Walkinshaw and Santi (1996) (figura 3.2.5) que 
clasifican el comportamiento del material en diferentes índices según los esquemas de 
degradación. Éste es el ensayo estándar de la International Society for Rock 
Mechanics para evaluar la durabilidad de las rocas débiles o blandas cuando se 
exponen frente agentes externos (en este caso, agua y ciclos de humedad sequedad). 
Dedujo, que esta formación se caracteriza por una disgregación en forma de escamas 
de tamaño milimétrico, recordando a las estructuras de las arcillas y que uno de los 
factores más importantes de este proceso de alteración es la rapidez con la que el 
suelo se transforma de material duro y consistente a un estado muy blando, con una 
pérdida importante de la resistencia al corte. En afloramientos en taludes y desmontes, 
este proceso puede tener efectos en varios días o semanas, dependiendo 
básicamente de las condiciones climáticas y del contenido de humedad natural. 





Figura 3.2.5. Muestra de la Formación de las AAG y resultado del ensayo Jar Slake Test. Esquemas 
con el Slaking Index de Santi (1998) y Walkinshaw and Santi (1996). (Sopena, 2015). 
 
El comportamiento de las muestras de la figura 3.2.5 estudiado por Sopena 
(2015) se caracterizó por una disgregación según escamas de tamaño milimétrico, 
similar a las estructuras de las arcillas, debido a un mayor porcentaje en estos 
minerales. La degradación de las muestras fue rápida, llegando, en prácticamente 
todas las muestras, a una total disgregación reflejando una cementación muy baja o 
prácticamente inexistente. 
Según Tsige (1999), las AAG se clasifican en tres grupos geotécnicos (tabla 
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Por otra parte, en los estudios de la corta minera de la Mina de Las Cruces, 
donde afloran 140 metros de las AAG, Galera et al. (2009) definieron diferentes niveles 
en profundidad según la alteración del material observada en los sondeos realizados. 
Para su descripción litológica en profundidad se ha cogido una columna esquemática 
de la formación procedente de un sondeo de la corta minera figura 3.2.6. Estos 
autores dividieron la formación en los siguientes tramos: 
a) Margas meteorizadas (MET): las margas en los niveles superficiales se 
encuentran altamente meteorizadas: 
- MET - 1: posee 10 metros de espesor y son margas muy meteorizadas 
con una tonalidad anaranjada. 
- MET - 2: alcanza los 23 metros de profundidad. Estas margas son 
azules pero presentan signos apreciables de meteorización. Presencia 
de grietas verticales de desecación con espaciado métrico. 
- MET - 3: llega hasta los 31 metros de profundidad. Se trata de margas 
con escasos signos de meteorización. Las grietas de desecación 
aumentan su espaciado hasta la decena de metros. La diferencia con 
MET-2 es de carácter descriptivo, ya que no existen diferencias de sus 
parámetros resistentes con respecto al anterior nivel. 
 
b) Margas sanas: a partir de los 31 metros de profundidad no existen signos de 
meteorización y las margas muestran su característico color gris-azulado. Los 
autores las subdividieron en los siguientes tramos:  
- Nivel - 1: abarca desde los 31 a los 80 metros de profundidad. Marga 
blanca. No existen grietas de desecación. Presenta diaclasas 
subverticales y planos de estratificación con un espaciado en torno a los 
5 metros. 
- Nivel - 2: llega desde los 80 hasta los 110 metros de profundidad. Marga 
media. Posee una consistencia de roca blanda grado 0 a grado 0-1 y 
posee una rotura frágil. 
- Nivel - 3: Posee una potencia de 5 metros que va desde los 110 metros 
hasta los 115 metros de profundidad. Marga blanda que presenta las 
mismas características que las del Nivel – 1 aunque sus propiedades 
geotécnicas presentan una elevada dispersión.  
- Nivel - 4: abarca desde los 115 hasta los 130 metros. Marga dura. 
Presenta una consistencia de roca blanda grado 0-1. La resistencia y la 
rigidez aumenta de forma muy significativa. 




- Marga arenosa: nivel masivo de margas, con una presencia de arenas 
al situarse justo por encima de la formación arenosa del acuífero Niebla 
- Posadas. 
- Arenas: se encuentran parcialmente cementadas y posee un espesor 
entre 0 y 15 metros. 
- Sustrato paleozoico: está constituido por rocas volcánicas 
sedimentarias. 





 Figura 3.2.6. Sección litológica esquemática de las AAG con la profundidad de un sondeo de la 
corta de la Mina de Las Cruces (Adaptado de Galera et al., 2009). 
 
  




3.2.2. Fallos geotécnicos relevantes asociados a la Formación de las Arcillas 
Azules del Guadalquivir 
Balsa de residuos mineros de Aznalcóllar 
La rotura de la balsa de residuos mineros de Aznalcóllar constituye el mayor 
desastre medioambiental ocurrido en España. La rotura de la balsa de residuos 
mineros metálicos con el dique perimetral de cierre de escollera ocurrió el 25 de Abril 
de 1998 y dio lugar al desembalse incontrolado de los residuos que la balsa contenía, 
contaminando toda la zona a su paso (figura 3.2.7). Varios trabajos de investigación 
realizados desde distintas instituciones y universidades españolas atribuyen como la 
causa de la rotura al agotamiento de la resistencia al corte y presencia de 
discontinuidades, entre otros, de las AAG (Olalla y Cuellar, 2001; Ayala-Carcedo, 
2004; Alonso y Gens, 2001 y 2006). 
 
Figura 3.2.7. Rotura de la presa de residuos mineros de Aznalcóllar (fotografía tomada de 
Olalla y Cuellar, 2001). 
 
La capacidad final de la balsa era de 33 hm3 y en el instante de la rotura 
contenía 15 hm3. Se produjo un vertido de 2 millones de metros cúbicos de lodos 
decantados tras el vertido y unos 4 Mm3 de aguas ácidas (López Pamo et al., 2001; 
Palancar, 2001). Estos lodos y aguas ácidas fueron vertidos rápidamente sobre el 
cauce de los ríos Agrio y Guadiamar, y no llegaron a alcanzar el Parque Nacional de 




Doñana gracias a un dique construido unos meses antes, pero sí afectó el preparque y 
por ello causó un gran impacto público. La superficie afectada por los vertidos 
ascendió a 26,16 km2 y la mayor parte de las consecuencias económicas hasta el 
momento han tenido que ser asumidas por el erario público. 
La rotura se produjo en forma de deslizamiento traslacional del terreno a través 
del cimiento de la presa, formado por arcillas sobreconsolidadas (margas azules de 
Guadalquivir). La balsa, cuyo dique tenía 27 metros de altura en el momento de la 
rotura, se asentaba sobre una terraza aluvial de 4 – 6 metros de potencia, a la que 
subyacen las arcillas margosas azules (Alonso y Gens, 2001), con una potencia local 
de 60 metros (Moya, 2001). Ayala-Carcedo (2004) determinó que el proceso de rotura 
del terreno de cimentación sobre el cual descansaba el dique correspondía a una 
rotura progresiva, característica de arcillas sobreconsolidadas y de rocas blandas 
(carácter frágil), a través de una junta vertical y una superficie de estratigrafía planar, 
sometido a las presiones intersticiales elevadas. Este proceso de rotura es asociado, 
por tanto, a materiales frágiles caracterizados por una caída significativa de la 
resistencia al corte tras alcanzar su valor pico, hasta un valor residual sensiblemente 
menor. En 1962, Leonards, cuando aún no se conocía en profundidad el proceso que 
lleva a la rotura progresiva, ya recomendó que en este tipo de materiales se 
prescindiera de la cohesión en los cálculos de estabilidad.  
 A la rotura también contribuyeron las altas presiones intersticiales en el cimiento 
de la presa. Esto fue debido a la muy baja permeabilidad tanto de la arcilla azul como 
de los lodos que contenía la balsa ya que no disponía de sistemas de drenaje bajo la 
presa lo que hubiese supuesto el filtrado de aguas ácidas al río Agrio. Por ello, la 
presa disponía de una pantalla de bentonita-cemento bajo la misma, lo que contribuyó 
al incremento de las presiones intersticiales reduciendo la resistencia al corte del 
cimiento (Ayala-Carcedo, 2004).  
Deslizamiento de Almodóvar del Río  
Deslizamiento que tuvo lugar en Almodóvar del Rio, Córdoba, que afectó a la 
construcción de la línea de AVE Madrid-Sevilla (figura 3.2.8). Romero y Domenech en 
1994, en su investigación llevada a cabo y en el back-análisis que realizaron a 
posterior de este deslizamiento, explicaron que se trató de una rotura progresiva 
debido a las “pobres” propiedades geotécnicas de esta formación geológica de cara a 
la ingeniería.  





Figura 3.2.8. Deslizamiento de Almodóvar del Río (fotografía tomada de Romero y 
Domenech, 1994). 
 
Deslizamiento de El Carambolo 
El deslizamiento de El Carambolo es uno de los típicos deslizamientos que 
degradan el margen derecho del río Guadalquivir en las proximidades de la ciudad de 
Sevilla poniendo en peligro su jardín botánico (El Arboreto). El deslizamiento se 
produjo siguiendo varias superficies de rotura, la mayor parte de las cuales, estaban 
limitadas por los distintos grados de alteración de las AAG. En la figura 3.2.9 se 
muestra la superficie de rotura en una sección representativa de la superficie del 
deslizamiento de El Carambolo.  
 
Figura 3.2.9. Sección transversal del deslizamiento de El Carambolo (Alonso y Pinyol, 2007). 
 
 




Deslizamientos en la Mina de cobre de Las Cruces 
En el municipio de Gerena, cerca de Sevilla capital, se encuentra uno de los 
mayores yacimientos de cobre de Europa. Esta corta puede llegar a alcanzar una 
profundidad máxima de 250 m en su máximo desarrollo, a lo largo de 1600 m de 
longitud y 900 m de ancho, con un talud global medio de 28º de inclinación (Galera et 
al., 2009). Galera et al., (2009) efectuaron numerosos ensayos para determinar la 
evolución de los parámetros de resistencia y de deformación de las AAG en 
profundidad y, como consecuencia, diferenciaron hasta cinco niveles geotécnicos. 
Durante la fase de excavación comenzó a tener un papel muy importante en el 
comportamiento de las AAG la aparición de numerosos planos de estratificación, 
siendo un aspecto muy importante en la formación de deslizamientos localizados en 
los bancos de la corta de la mina, especialmente en el contacto entre el horizonte de 
las arcillas con el acuífero subyacente. Por ello, se colocaron 17 inclinómetros y 12 
piezómetros para monitorizar los desplazamientos que tenían lugar. Se llevó a cabo el 
estudio de la estabilidad de 3 bancos (10 m de altura) localizados en la zona Norte de 
la mina utilizando un back-análisis mediante el programa FLAC considerando un 
modelo constitutivo strain-softening para este tipo de material (AAG). Además, se 
midió un patrón de deformación en la zona Sur de la mina donde se encuentran las 
arcillas y el acuífero (Cooper et al., 2011). Se registraron problemas de inestabilidades 
de ladera de pequeña envergadura (figura 3.2.10), pero muy abundantes. 
  
Figura 3.2.10. Corta de cobre Las Cruces (fotografía tomada de Cooper et al., 2011). 
 
Además de estos problemas descritos, existen numerosas inestabilidades de 
taludes a lo largo de la mayor parte de las infraestructuras líneas realizadas en estos 
materiales, con importantes consecuencias económicas (Tsige y Corral, 2013; Mochón 




et al., 2013). En la figura 3.2.11 se pueden observar ejemplos de distintos tipos de 
rotura de taludes actuales en la formación de las Arcillas Azules del Guadalquivir. 
  
Figura 3.2.11. Ejemplos de los distintos tipos de rotura de taludes actuales en las AAG (Tsige y Corral, 2013). 
 
3.2.3. Composición mineralógica y química 
Existen varios estudios que abordan la composición mineralógica de la formación 
en muestras de sondeos, trincheras, excavaciones de grandes profundidades (minas) 
y muestras superficiales. Dentro de estos estudios se pueden destacar el trabajo de 
Tsige (1999), Galera et al. (2009) y Sopena (2015). También aparecen estudios 
puntuales como los de Galán y González (1983) y Pozo et al., (2008) en los que se 
aborda el estudio de la mineralogía y composición química de estos materiales con 
diferentes detalles. 
La composición mineralógica de los materiales estudiados (AAG), en su conjunto 
es relativamente homogénea manteniendo los mismos componentes aunque, con una 
variación ligera con la profundidad a lo largo de toda la cuenca. Está representada 
principalmente por filosilicatos (>60%) cuyo mineral de arcilla predominante es de tipo 
esmectita dioctaédrica tipo beidelita, seguido de la illita, con una cantidad importante 
de minerales interestratificados (illita/esmectita) y de caolinita que aparecen en 
proporciones muy bajas. En una cantidad menor, porcentaje inferior al 10%, existe 
cuarzo (Tsige, 1999). En la figura 3.2.12 se puede observar un difractograma 
representativo. 





Figura 3.2.12. Difractograma representativo de agregado orientado en fracción menor de 2 μm 
(Tsige, 1999). 
 
Sopena (2015) en su estudio de la Formación de las AAG llevó a cabo cuatro 
difractogramas (figura 3.2.13) de la fracción menor de 2 μm, en diferentes 
profundidades. Observó que, los minerales de la arcilla presentes, principalmente son 
la illita, esmectita y caolinita, aunque también se existen interestratificados de illita-
esmectita. 





Figura 3.2.13. Difractogramas representativos de diferentes profundidades en fracción menor de 2 μm (Sopena, 
2015). 
 
En la figura 3.2.14 se presentan los valores de la composición química de los 
minerales de las AAG obtenidas por Tsige (1999) mediante el microanálisis de 
espectrómetro de energía dispersiva de rayos X (EDAX) en la que se aprecian las 
propiedades de los elementos químicos.  





Figura 3.2.14. Representación gráfica de la composición química de las arcillas en las 
muestras estudiadas mediante microanálisis de EDAX (Tsige, 1999). 
 
Con estos datos, los autores han calculado la fórmula estructural de cada 
elemento tanto para los minerales del grupo esmectítico (tabla 3.2.2), como para el 
grupo de los minerales de la illita (tabla 3.2.3). 













































































































Siendo, la fórmula estructural representativa de las partículas de esmectita: 
Al1,27 Fe0,45 Mg0,43 (Si3,64 Al0,36 )K0,21 CaO0,08(H2O)22 
 




Tabla 3.2.3. Fórmula estructural representativa de las partículas de illita calculada a partir de 













































































































Siendo, la fórmula estructural representativa de las partículas de illita: 
Al1,77 Fe0,13 Mg0,20 (Si3,10 Al0,90 )K0,79 (H2O)22 
La representación de estos datos en el gráfico de Newman y Reynolds (1989) se 
expone en la figura 3.2.15. 
  
Figura 3.2.15. Representación de los microanálisis puntuales de las arcillas en el 
gráfico de Newman y Reynolds (Tsige, 1999). 
 




Los carbonatos representados por calcita que aparecen en porcentajes entre el 
15% y el 25%, son predominantemente biogénicos y están representados por 
microfósiles planctónicos encontrados como granos individuales o formando grupos de 
tamaño mayor rodeados de arcillas, por lo que su efecto cementante es mínimo (figura 
3.2.16 y 3.2.17).  
 
 
Figura 3.2.16. Imagen de microscopio electrónico de barrido de una muestra AAG 




Figura 3.2.17. Imagen de microscopio electrónico de barrido de cocolitos (Tsige, 1999). 




Se puede observar que los cristales de calcita (figura 3.2.18), pirita (figura 
3.2.19) y yeso (figura 3.2.20) también aparecen dentro de la formación en 
proporciones reducidas.  
 
 
Figura 3.2.18. Imagen de microscopio electrónico de barrido de cristales de calcita recristalizada 





Figura 3.2.19. Imagen de microscopio electrónico de barrido de agregados de pirita dentro de 
los caparazones de los fósiles (Tsige, 1999). 
 






Figura 3.2.20. Imagen de microscopio electrónico de barrido de cristales de yeso dentro del 
caparazón de los cocolitos (Tsige, 1999). 
 
Sopena (2015) muestra la variación en profundidad de la composición 
mineralógica de un sondeo (Montemayor-1) localizado al borde occidental de la 
Cuenca Neógena del Guadalquivir (Huelva) (figura 3.2.21).  






Figura 3.2.21. Variación en profundidad de la mineralogía del sondeo Montemayor-1 a 
partir de difracción de rayos en fracción menor de 2μm (Sopena, 2015).  
 
En la figura 3.2.22 se expone la representación de la composición química 
realizada por Galera et al. (2009) en la Mina de Las Cruces. Para el conocimiento 
mineralógico y petrológico de estas arcillas realizaron 44 difracciones de rayos X y 154 
determinaciones del contenido en carbonatos. Como se observa, el mineral arcilloso 
más abundante es la illita, con un contenido comprendido entre 20% y 40%. El 
contenido en caolinita va disminuyendo en profundidad hasta llegar a desaparecer a 
los 100 metros. A partir de los 100 metros existe mayor cantidad de esmectita.  









Figura 3.2.22. Variación mineralógica en profundidad en la mina de Las Cruces 
(Galera et al., 2009). 
 
Tanto lateralmente como en profundidad, se mantienen los tipos de minerales 
que representan la formación. No obstante, existen variaciones en la distribución y 









3.2.4. Caracterización geotécnica de las AAG 
Granulometría 
Las AAG son fundamentalmente materiales finos con, aproximadamente, más 
del 89% de pase por el tamiz número #200 y con un porcentaje de arenas de un 10%. 
En la figura 3.2.23 se muestran las curvas granulométricas representativas de esta 
Unidad y en la tabla 3.2.4 se presentan los valores de la distribución granulométrica 
obtenida.  
 
Figura 3.2.23. Curva granulométrica de las AAG (Tsige, 1999). 
 
Tabla 3.2.4. Valores de fracción fina y fracción arcilla de referencia de las AAG. 
Referencia < 0,08mm (%) < 0,002mm (%) 
Uriel y Oteo 1976 93 55 
Tsige 1999 89 45 
Alonso y Gens 2001 - 53 
 
 
Los valores tan elevados de limos obtenidos en los ensayos no se deben sólo al 
contenido de los granos de materiales primarios o químicos de tamaño limo sino 
también, a los dominios y/o agregados de tamaño grande comúnmente formados por 
la agrupación de arcillas.  





Los valores de los límites de Atterberg muestran que las AAG son suelos de alta 
plasticidad que queda definida por los rangos obtenidos para el límite líquido (41 a 
83%) e índice de plasticidad (21 a 49%) por Tsige (1999) y Galera et al. (2009).  
En la figura 3.2.24 se representan los datos de plasticidad de las AAG en la carta 
de plasticidad de Casagrande por diversos autores. En dicho gráfico se puede apreciar 
que existe una variación de los datos cuantitativos a lo largo de la línea A. A pesar de 
las diferencias de los valores, estos materiales serían clasificados como arcillas de 
media y de alta plasticidad (CM-CH) según el sistema de Clasificación Unificada de 
Suelos (SCUS). 
 
Figura 3.2.24. Datos de plasticidad de las AAG en la Carta de Casagrande. 
 
En la tabla 3.2.5 se resumen los datos obtenidos de límites de Atterberg para 
estas AAG obtenidos por diferentes autores. 
Tabla 3.2.5. Límites de Atterberg de las AAG de distintos autores.  
Referencia LL (%) LP (%) IP (%) 
Oteo 1994 40 - 70 25 - 45 15 - 25 
Tsige 1999 47 - 73 26 21 - 47 
Alonso y Gens 2001 65,3 43,5 21,8 
Galera et al. 2009 - - 30,2 - 39,1 
Elert et al. 2016 67,0 24,3 42,7 
 
 




Existen otras clasificaciones de los tipos de suelos para su uso en ingeniería, 
como por ejemplo la clasificación de los materiales según el Pliego de Prescripciones 
Técnicas de Carreteras del Ministerio de Fomento de España (PG-3) resumida en la 
tabla 3.2.6 y la clasificación de la Asociación Americana de Oficiales Estatales de 
Carreteras y de Transporte (AASHTO) según la tabla 3.2.7.  
Tabla 3.2.6. Clasificación española de suelos (PG-3). 
Suelo Características 
Seleccionado 
- Contenido en materia orgánica MO<0,2%. 
- Contenido en sales solubles en agua, incluido el yeso (SS<0,2%). 
- Tamaño máximo Dmax≤100 mm. 
- Cernido por el tamiz #0,40≤15% o que en caso contrario cumpla todas y 
cada una de las condiciones siguientes: 
- Cernido por el tamiz #2<80%. 
- Cernido por el tamiz #0,40<75%. 
- Cernido por el tamiz #0,080<25%. 
- Límite líquido 𝐿𝐿<30 e Índice de plasticidad 𝐼𝑃<10. 
Adecuado 
- Contenido en materia orgánica MO<1%. 
- Contenido en sales solubles en agua, incluido el yeso (SS<0,2%). 
- Tamaño máximo Dmax≤100 mm. 
- Cernido por el tamiz #2<80%. 
- Cernido por el tamiz #0,080<35%. 
- Límite líquido 𝐿𝐿<40. Si límite líquido 𝐿𝐿>30, el índice de plasticidad 𝐼𝑃 >4. 
Tolerable 
- Se considerarán como tales los que no pudiendo ser clasificados como 
suelos seleccionados ni adecuados, cumplen las condiciones: 
- Contenido en materia orgánica MO<2%. 
- Contenido en yeso<5%. 
- Contenido en otras sales solubles distintas del yeso inferior SS<1%. 
- Límite líquido 𝐿𝐿<65. Si 𝐿𝐿>40, 𝐼𝑃>0,73 (𝐿𝐿-20). 
- Asiento en ensayo de colapso <1%.  
- Hinchamiento libre <3%. 
Marginal 
- Se considerarán como tales los que no pudiendo ser clasificados como 
suelos seleccionados, ni adecuados, ni tampoco como suelos tolerables, 
por el incumplimiento de alguna de las condiciones indicadas para éstos, 
cumplan las siguientes condiciones: 
- Contenido en materia orgánica MO<5%. 
- Hinchamiento libre <5%. 
- Si el límite líquido 𝐿𝐿>90, el índice de plasticidad 𝐼𝑃<0,73 (𝐿𝐿-20). 
Inadecuado Suelos que no se puedan incluir en las categorías anteriores. 
 





Tabla 3.2.7. Clasificación de suelos y mezclas suelo-agregados (AASHTO). 
 
 
De acuerdo con estos sistemas de clasificación, las AAG se definirían de la 
siguiente manera en la tabla 3.2.8.  
Tabla 3.2.8. Clasificación de las AAG según distintos sistemas de clasificación. 
Clasificación Tipo de suelo 
SCUS CH: Suelos arcillosos de alta plasticidad 
PG3 Suelos marginales o inadecuados 




 La humedad natural (𝑤) que poseen las AAG se muestra en la tabla 3.2.9. 
Suelen tener un grado de saturación aproximado entre el 65 y 72% (Tsige, 1999). El 
valor de la humedad natural del material es inferior o cercano al límite plástico, lo que 
indica que posee una consistencia muy elevada.  
Tabla 3.2.9. Valores de humedad natural de las AAG de distintos autores.  
Referencia 𝒘 (%) 
Oteo (1994) 20 - 30 
Tsige (1999) 20 - 27 
Alonso y Gens (2001) 32,3 
Galera et al. (2009) 23,1 - 30,3 
 





En la tabla 3.2.10 se resumen los valores de densidad seca y natural obtenidos 
por distintos autores. Teniendo en cuenta la clasificación que se resume en González 
de Vallejo (2002) acerca las propiedades de estado de suelos finos basada en la 
densidad seca, las AAG son suelos finos que pueden encontrarse con una 
consistencia desde blanda a dura. 










Oteo (1994) 14,0 – 18,0 - 
Tsige (1999) 14,9 – 17,0 - 
Estaire et al. (2001) - 19,4 
Oteo (2003) - 20,5 
Ayala-Carcedo (2004) - 19,0 – 19,8 
Galera et al. (2009) 14,6 - 
 
 
Presión de hinchamiento e hinchamiento libre 
Una de las características geotécnicas de mayor importancia a considerar entre 
las propiedades ingenieriles es la expansividad ya que, es uno de los principales 
requisitos a cumplir para la utilización de materiales geológicos que sean aptos en las 
obras de tierra. Teniendo en cuenta las referencias de varios autores como Tsige 
(1999), Elert et al., (2016) y considerando la clasificación que de este aspecto se 
recoge en González de Vallejo (2002) basada en el porcentaje de finos y en el valor 
del límite líquido, las AAG presentan una expansividad de media a media alta, lo que 
corresponde lógicamente a la composición mineralógica de su fracción fina, tan 
mayoritaria (tabla 3.2.11). 
Tabla 3.2.11. Valores de presión de hinchamiento e hinchamiento libre de las AAG 






Tsige (1999) 225,55 – 882,59 3,2 – 5,3 
Elert et al. (2016) 500 8,6 
 
  




Resumen propiedades geotécnicas 
En la tabla 3.2.12 se muestra un resumen de algunas de las propiedades de las 
AAG que han sido recopiladas en los apartados anteriores definidas por varios 
autores. 
Tabla 3.2.12. Resumen de las propiedades geotécnicas de las AAG (Oteo 1994; Tsige, 1999; Alonso 
y Gens, 2001; Olalla y Cuellar, 2001; Ayala-Carcedo, 2004; Galera et al., 2009).  
 
Propiedad Valores mínimos y máximos Valor medio 
Fracción < # 200 (%) 88 – 99 91 
Fracción limo (%) 30 – 65 45 
Fracción arcilla (%) 32 – 56 53 
Minerales de la arcilla (%) 54 – 81 71 
Contenido de carbonato CaCO3 19 – 34 24 
Contenido de sulfato (%) 0,2 – 2,4 1,3 
Límite líquido 𝐿𝐿 (%) 47 – 73 61 
Límite plástico 𝐿𝑃 (%) 32 32 
Índice de plasticidad 𝐼𝑃 (%) 21 – 47 33 
Actividad (%) 0,6  0,8 0,7 
Densidad seca 𝜌𝑑 (kN/m
3
) 14,1 – 17,0 15,5 
Humedad natural 𝑤 (%) 1 – 33 23 
Porcentaje de hinchamiento (%) 2,9 – 5,3 4,1 
Presión de hinchamiento (kp/cm
2
) 1,06 – 9,0 5,03 
 
  




CAPÍTULO 4. METODOLOGÍA EXPERIMENTAL DE LA INVESTIGACIÓN 
Para alcanzar los objetivos planteados de la presente tesis doctoral se han 
seguido varias metodologías orientadas fundamentalmente a caracterizar los 
materiales compactados y estabilizados de las Arcillas Azules del Guadalquivir: 
1. Revisión bibliográfica.  
2. Preparación de las muestras. 
3. Ensayos de laboratorio. 
4. Modelización numérica mediante programa de elementos finitos 
aplicando distintos criterios de rotura. 
1) El estudio ha comenzado con una revisión bibliográfica existente sobre suelos 
compactados y métodos de mejora o estabilización de suelos con alta plasticidad 
expansivos. Además, se ha realizado una revisión detallada sobre el contexto 
geológico, las composiciones mineralógicas y el comportamiento geotécnico más 
relevante de los materiales objeto del estudio. También se ha revisado la 
implementación de algunos modelos constitutivos en la modelización numérica 
con programas de elementos finitos.  
2) Con el fin de caracterizar los materiales compactados desde el punto de vista 
geotécnico, mineralógico, microfábrica, así como su comportamiento dinámico, 
se prepararon tres grandes tipos de muestras: 
- AAG compactadas sin mezcla: contenido 100% de arcillas (AAG %). 
- AAG compactadas y estabilizadas con un 10% de arena: contenido en 
arcillas del 90% y un 10% de arenas (AAG - arena 10%). 
- AAG compactadas y estabilizadas con un 20% de arena: contenido en 
arcillas del 80% y un 20% de arenas (AAG - arena 20%). 
3) Las muestras fueron estudiadas en cuatro laboratorios distintos realizando 
diferentes tipos de ensayo en cada uno. La mayor parte de los ensayos han sido 
realizados por el doctorando con la ayuda del personal técnico de cada 
laboratorio, a saber: Laboratorio de Geotecnia del CEDEX, Laboratorio 
Geotecnia 2000, Laboratorio de geotecnia e ingeniería geológica del 
Departamento de Geodinámica de la Universidad Complutense de Madrid y en el 




Centro de Asistencia a la Investigación (CAI) de Técnicas Geológicas de la UCM 
para los estudios de la microfábrica. 
4) La modelización numérica se ha realizado mediante el programa de elementos 
finitos Plaxis (v.8). El gran abanico de los datos necesarios para el empleo de la 
modelización han sido obtenidos tanto de los resultados de los ensayos del 
laboratorio como interpretaciones indirectas obtenidas de la bibliografía. 
En la figura 4.1 se presenta el esquema metodológico seguido ara el desarrollo 
de la tesis doctoral.  
 








En la tabla 4.1 se muestran los ensayos llevados a cabo en la presente 
investigación. 
Tabla 4.1. Lista de los ensayos de laboratorio realizados. 
Material Ensayos 
Condiciones del compactación del 
material 












Energía de Proctor Normal 23 







Muestra del lado seco de la curva de 
compactación 
6 
Muestra con la densidad seca máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
8 











Muestra del lado seco de la curva de 
compactación 
9 
Muestra con la densidad seca máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
6 











Muestra del lado seco de la curva de 
compactación 
3 
Muestra con la densidad seca máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
3 












Muestra del lado seco de la curva de 
compactación 
9 
Muestra con la densidad seca máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
6 











Condiciones del compactación del 
material 











al tipo CU 
Muestra con la densidad seca máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
9 












cíclico tipo CU 

















4.1. Ensayos de Compactación 
Las muestras empleadas han sido compactadas mediante la compactación 
dinámica por impacto siguiendo las normas UNE y ASTM para dos energías 
diferentes: 
- UNE 103500:1994 o ASTM D-698 o AASHTO T-99. Ensayo de compactación. 
Proctor Normal (PN).    
- UNE 103501:1994 o ASTM D-1557 o AASHTO T-180. Ensayo de 
compactación. Proctor Modificado (PM).  
En cada una de ellas se han obtenido las curvas representativas de 
compactación 𝝆𝒅 − 𝒘 para cada una de las muestras estudiadas estableciendo, de 
esta manera, las condiciones del suelo frente a la humedad. 
En el ensayo de Proctor, el suelo es compactado en un molde con un volumen 
de 944 cm3 con un diámetro de 101,6 mm. En el ensayo de Proctor normal el suelo se 
mezcla variando la cantidad de agua y posteriormente compactándolo en tres capas 
iguales cada una con 25 golpes del martillo. El martillo pesa 2,5 kg y una caída de 30,5 
mm (figura 4.1.1). En el caso del ensayo de compactación mediante la energía de 




Proctor modificado el martillo pesa 4,54 kg con una caída de 457 mm. En este caso se 
compacta en 5 capas con 25 golpes en cada una. 
 
Figura 4.1.1. Esquema del ensayo de compactación de Proctor normal (Das, 2010). 
 
La energía de compactación por unidad de volumen usada en el ensayo con la 

















                            [4.1] 
En las unidades del sistema internacional (SI) la energía de compactación del 
ensayo de Proctor normal sería igual a 600 kNm/m3 y para el ensayo con la energía de 
compactación del Proctor modificado sería de 2700 kNm/m3. 
De este modo, para un determinado tipo de suelo, si se fija el nivel de energía 
(PN o PM) se puede obtener la curva de compactación (𝜌𝑑-𝑤). 
El objetivo de los ensayos de compactación es: 
- Obtención de la densidad seca máxima y la humedad óptima para todas las 
muestras, tanto de las muestras compactadas como de las muestras 
mezcladas o estabilizadas. Paralelamente con los resultados obtenidos se 
quiere estudiar el efecto de la mezcla de los materiales granulares en la 
densidad máxima y la humedad optima necesaria para alcanzar esta 
densidad.  




- Preparación de probetas con la densidad y humedad deseada con respecto a 
los valores de las humedades óptimas o densidades máximas. 
En esta tesis, el material utilizado para la realización de los ensayos fue extraído 
de testigos de sondeos (figura 4.1.2). Para la preparación de las muestras, se 
emplearon muestras secadas al aire libre (con su humedad higroscópica) previo 
machaqueo (con un mazo de goma) hasta un tamaño que garantice la desaparición de 
los agregados grandes sin producir rotura de los clastos de mayor tamaño (figura 
4.1.3). La masa de suelo necesaria para obtener la densidad seca requerida se mezcla 
con una cierta cantidad de agua necesaria para alcanzar la humedad (𝒘) requerida en 
cada momento mezclando con una espátula para lograr la homogeneización. La 
mezcla se deja sellada con plástico durante, al menos, 24 horas para permitir la 
distribución uniforme del agua en la muestra.  
 
Figura 4.1.2. Testigos de los sondeos empleados en los ensayos. 
 
 
Figura 4.1.3. Aspecto de la muestra empleada en los ensayos. 
 




Con la muestra homogeneizada se procedió a realizar los correspondientes 
ensayos de compactación, tanto con la energía de Proctor normal (PN) (ejemplo de 
dos probetas en la figura 4.1.4) como con la energía de Proctor modificado (PM).  
En el caso de las muestras con varios porcentajes de materiales granulares, el 
proceso de preparación se ha llevado a cabo con una mezcla mecánica manual del 
suelo con el porcentaje de arena establecido para evitar así la rotura de los granos de 
arena. En las muestras denominadas AAG-arena 10%, durante el proceso de 
preparación de las mismas, se ha introducido la masa de arcilla 90% y la masa de 
arena 10% en proporción al peso y se ha procedido a su mezcla con el agua que 
requiere la misma. Lo mismo ocurre con las muestras AAG-arena 20% que contienen 
la masa de arcilla en un 80% y la masa de arena en un 20%. Esta arena empleada 
para el proceso de estabilización es material granular silíceo de tamaño arena que 
varía entre 1,2 mm – 0,075 mm.  
  
Figura 4.1.4. Aspecto de las probetas de los ensayos de compactación con la 
energía de PN en las que se pueden observar las tres capas de compactación 
bien diferenciadas (AAG-arena 20%). 
 
4.2. Microfábrica y composición mineralógica 
Con el objetivo de estudiar la microfábrica resultante de las probetas 
compactadas en las distintas fases de relación humedad-densidad seca, se realizaron 
estudios de la microfábrica mediante el Microscopio Electrónico de Barrido (MEB). El 
equipo utilizado fue un MEB marca JEOL modelo JSM-820, operado a 20kv y 
equipado con análisis EDX de Oxford, perteneciente al Centro de Asistencia a la 
Investigación (CAI) de Técnicas Geológicas de la Universidad Complutense de Madrid 
(UCM) (figura 4.2.1).  





Figura 4.2.1. Microscopio electrónico de Barrido (MEB), marca JEOL modelo JSM-820 del 
CAI de la Universidad Complutense de Madrid. 
 
Se han utilizado muestras de 1 cm3 del centro de la probeta obtenida del proceso 
de compactación para en primer lugar, su secado, extracción de aire mediante el 
vacío, y finalmente, metalización con oro de 200 micras (sputerring). Previo a la 
observación mediante el MEB, las muestras estudiadas fueron tratadas con resina 
debido a las dificultades para tomar las imágenes con resolución, ya que, al incidir el 
haz de electrones, la superficie se cargaba y se obtenían imágenes movidas sin 
detalle (figura 4.2.2).  
  
Figura 4.2.2. Microfotografía de MEB de las muestras sin tratamiento y muestra con tratamiento a 
escala x1000. 




Para el análisis mineralógico se ha realizado difracción de rayos-X (DRX) 
mediante técnicas convencionales, de la muestra total y de la fracción <2μm. Sobre los 
difractogramas obtenidos se ha realizado una identificación de los minerales presentes 
y una estimación semicuantitativa. Dicha estimación se ha basado en la medida de las 
áreas de ciertas reflexiones características para cada uno de los minerales presentes, 
posteriormente corregidas por un factor o poder reflectante según la tabla 4.2.1 
(Schultz, 1964). 
Tabla 4.2.1. Espaciado (d), posición (º2θ) y poder reflectante de la reflexión característica 
utilizada para la estimación semicuantitativa de los minerales presentes en las muestras 
analizadas. 
Mineral d (Å) °2θ (Cu𝑲𝒂) 
Poder 
reflectante 
Dolomita 2,89 30,92 1 
Calcita 3,03 29,45 1 
Plagioclasa 3,19 27,95 1 
Feldespato potásico 3,24 27,51 1 
Cuarzo 3,34 26,67 1,5 
Filosilicatos 4,45 9,97 0,1 
 
 
Para la identificación de los minerales de la arcilla se prepararon tres agregados 
orientados. A partir de ellos, se obtuvieron los diagramas de DRX correspondientes a 
los difractogramas sin tratamiento (ST), solvatados con etilenglicol (EG) y calentados a 
550ºC (TT). Para la estimación semicuantitativa de cada fase arcillosa presente se ha 
utilizado el método de los poderes reflectantes aplicados sobre las áreas medidas en 
reflexiones características de cada mineral según la tabla 4.2.2 (García, 1988). 
Tabla 4.2.2. Reflexiones y poderes reflectantes utilizados para la 







Esmectita 16-17 4 AO+EG 
Clorita 7 2 AO+EG 
Illita 10 1 AO+EG 









4.3. Ensayo de Compresibilidad y deformabilidad 
Para estimar la deformabilidad y compresibilidad se han realizado varios 
ensayos mediante el edómetro siguiendo las recomendaciones de las normas UNE 
103-405-1994 / ASTM D2435-04 preparando las muestras AAG %, AAG-arena 10% y 
AAG-arena 20% con las condiciones de humedad y densidad establecidas. También 
se ha medido la expansividad de los materiales mediante la realización de ensayos de 
presión de hinchamiento e hinchamiento libre en el edómetro siguiendo las normativas 
UNE 103 602-1996 y UNE 103-601-1996 respectivamente. 
En la figura 4.3.1 se puede observar el equipo del ensayo edométrico del 
laboratorio de geotecnia de la Universidad Complutense de Madrid donde se han 
realizado estos ensayos. Además, en la figura 4.3.2 se muestra la célula edométrica y 
tres muestras ensayadas, AAG % (E1), AAG-arena 10% (E2) y AAG-arena 20% (E3). 
  
Figura 4.3.1. Bancadas del edómetro empleadas en esta tesis (Laboratorio de Ingeniería 
Geológica del Departamento Geodinámica, Facultado de Ciencias Geológicas, Universidad 
Complutense de Madrid). 
  
Figura 4.3.2. Célula edométrica y ejemplo de muestras ensayadas. 




El proceso de compresibilidad se determina en una muestra saturada que es 
sometida a unos incrementos de esfuerzos totales que se aplican entre 6 y 8 
escalones de carga que son precedidos con un proceso de descarga de entre 3 - 4 
escalones. Cada escalón de carga ha tenido una duración de un mínimo de 24 horas 
garantizado, de esta manera, la máxima disipación del exceso de presión de poros 
para cada carga aplicada. Todas las probetas se han ensayado siguiendo las 
recomendaciones de la Norma UNE 103-405-1994 / ASTM D2435-04 con escalones 
de carga cada vez mayores como se aprecia en la tabla 4.3.1, alcanzado valores 
máximo de carga de 1000 kPa (en algunas muestras, lado seco y lado húmedo, se 
han alcanzado hasta 2000 kPa) y otra fase de descarga. 
Tabla 4.3.1. Escalones de carga y descarga empleada en el ensayo edométrico. 
Ensayo edométrico 













A partir de los ensayos de consolidación unidimensional se han obtenido las 
curvas de consolidación y de compresibilidad edométrica. De estas curvas se han 
estimado los siguientes parámetros:  
- Curvas de consolidación: coeficiente de consolidación primaria vertical (𝐶𝑣) 
que permite estimar la velocidad de disipación de las presiones intersticiales o 
la velocidad de asentamiento obtenido mediante el método de Casagrande 
(1936). 
- Curvas de compresibilidad edométrica: índice de poros inicial (𝑒0) cálculo del 
índice de compresión (𝐶𝑐), índice de hinchamiento (𝐶𝑠), el módulo edométrico 
(𝐸𝑚) y el coeficiente de permeabilidad (𝑘). 
El método de Casagrande (1936) es un método gráfico que consiste, 
básicamente, en determinar sobre la curva de consolidación el tiempo en el cual se 
desarrolla el 50% de la consolidación primaria. Primero se determina la deformación 
teórica correspondiente al 0% de la consolidación, al inicio del ensayo, y la 




deformación correspondiente al 100% de la consolidación primaria. Ésta se traza 
extendiendo la recta tangente a la parábola en el punto de inflexión y la recta tangente 
a los últimos puntos de la curva de consolidación. Ambas rectas se intersectan en un 
punto A cuya ordenada representa la deformación correspondiente al 100% de la 
consolidación primaria. Una vez determinado el 0% y el 100% de la consolidación se 
calcula la mitad de dicha distancia, que es la deformación correspondiente al 50% de 
la consolidación. Teniendo este valor como ordenada se obtiene el punto B 
perteneciente a la curva, cuya abscisa representa el tiempo en que se produce el 50% 
de la consolidación primaria (𝑡50). Con 𝑡50 y 𝑇50 (este último obtenido de la curva 
teórica correspondiente a las condiciones de drenado utilizadas durante el ensayo) se 






                                                   [4.2] 
donde: 
𝐻𝑙𝑎𝑏 = mitad de la altura de la probeta del ensayo. 
 
 
Figura 4.3.3. Esquema de curva de consolidación procedente de un ensayo de consolidación 
unidimensional. 
 
Durante el ensayo, la disipación de las presiones intersticiales con cada carga 











0 % de consolidación 
100 % de consolidación 
Tangente en el punto de inflexión 





Tramo recto debido a la consolidación secundaria, cuando mayor es la 
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volumen, es decir, en una disminución del índice de poros. Si determinamos el índice 
de poros final para cada escalón de carga aplicada, se podría obtener el 
comportamiento esfuerzo-deformación en compresión confinada para cada probeta. La 
determinación del índice de poros en cada escalón de carga se ha obtenido 






                                                        [4.3] 
 
𝒆 = 𝒆𝟎 − (
𝜟𝑯
𝑯𝟎
)(𝟏 + 𝒆𝟎)                                            [4.4] 
donde: 
𝐻0 = espesor inicial de la muestra de suelo. 
𝑒0 = índice de poros inicial de la muestra. 
∆𝐻 = variación del espesor de la muestra de suelo. 
 
Por lo tanto, al final de cada escalón de carga se conocen: 
1. El estado de deformación del suelo, que se puede describir con dos 
parámetros: 
- Deformación relativa vertical (𝜀𝑣). 
- Índice de poros (𝑒). 
 
2. El estado de tensiones efectivas del suelo, ya que la 𝜎𝑣
´  es igual a la carga 
aplicada (𝜎𝑣).  
Con estos datos, se obtiene una gráfica en la cual en las abscisas se colocan los 
valores de tensiones correspondientes a cada escalón de carga en escala logarítmica, 
y en las ordenadas las relaciones de vacío correspondientes (figura 4.3.4). 
 





Figura 4.3.4. Curva de compresibilidad edométrica. 
 
A partir de la curva de compresibilidad se han obtenido el índice de compresión 
(𝐶𝑐) y el índice de hinchamiento (𝐶𝑠).  
Por otra parte, la relación entre el incremento de carga vertical efectiva y la 
deformación alcanzada en cada escalón de carga de la rama noval, permite conocer la 
compresibilidad del suelo expresada a través del parámetro del módulo edométrico 




 (1 +  𝑒0)                                                    [4.5] 
Por último, también se han calculado las variaciones de la permeabilidad (𝑘) en 




                                                       [4.6] 
donde: 
 𝑘= permeabilidad. 
𝛾𝑤= peso específico del agua. 
𝐶𝑣 = coeficiente de consolidación. 
𝐸𝑚= módulo edométrico. 
 
Como se ha expresado al inicio de este apartado, se ha estudiado la 
expansividad del material llevando a cabo ensayos de presión de hinchamiento e 
hinchamiento libre en el edómetro.  




En la tabla 4.3.2 se resumen los edómetros llevados a cabo en el presente 
estudio.  
Tabla 4.3.2. Resumen de las muestras estudiadas. 
Condiciones de compactación material Material 
















4.4. Determinación de la resistencia al corte 
Para la determinación de los parámetros resistentes y relación de esfuerzos, se 
han realizado una serie de ensayos triaxiales de tipo consolidado, sin drenaje y con 
medida de presiones intersticiales (CU) mediante el equipo triaxial en los tres tipos de 
probetas (AAG %, AAG-arena 10%, AAG-arena 20%) según la normativa UNE 
103402. Las muestras para el ensayo triaxial fueron preparadas de acuerdo con la 
normativa UNE 103-100-95. Se han llevado a cabo en las muestras del estudio tanto 
del lado húmedo como con la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) de la curva de 
compactación representativa. 
En el ensayo triaxial CU, la probeta se satura y se consolida en condiciones 
isótropas, permitiendo el drenaje. La tensión desviadora se aplica, por el contrario, sin 
permitir el drenaje pero a la velocidad adecuada tal que se uniformice la presión 
intersticial en toda la probeta, midiéndose su evolución durante todo el proceso.  
El proceso del ensayo triaxial tipo CU se divide en: 
- Proceso de saturación: El objetivo de este proceso es asegurar que todos 
los poros existentes en la muestra queden ocupados por el agua, permitiendo 
la correcta medición de las presiones intersticiales. La contrapresión es la 
presión que necesitamos aplicar en el interior de la muestra de suelo 
parcialmente saturada para ayudar a alcanzar el 100% de saturación. En este 




proceso, el valor de referencia es el coeficiente de Skempton (𝐵) dado por la 




                                                        [4.7] 
Si 𝐵=1 todo el incremento de presión isótropa ha sido absorbido por el agua 
intersticial, lo que únicamente puede tener lugar cuando la muestra está 
saturada. Cuando B<1 el incremento de presión de confinamiento es tomado 
en parte por el agua y otra parte como presión efectiva en el suelo a costa de 
la compresión del aire ocluido, por lo que la muestra sigue sin estar 
completamente saturada. En algunas arcillas fisuradas muy duras y en 
materiales con estructura muy rígida es casi imposible alcanzar esta 
situación. En tal caso, se considera aceptable que la probeta está saturada 
cuando se alcanza un valor de coeficiente B=0,90 y este se mantiene 
constante durante tres incrementos sucesivos de ambas presiones.  
- Inmediatamente después de que la muestra esté saturada, debe comenzarse 
el proceso de consolidación: Consiste en aplicar una presión isótropa hasta 
la consolidación completa de la muestra de suelo. El objetivo es llevar la 
probeta al estado de tensiones efectivas deseado antes de comenzar el 
proceso de rotura. 
- Proceso de rotura: Durante la fase de rotura a compresión de la probeta, se 
mantiene constante la presión externa en la célula (𝜎3) y no se permite el 
drenaje, con lo cual, el contenido de humedad de la muestra permanece 
constante. El método más empleado para la ejecución de este ensayo es el 
de deformación controlada. La velocidad de deformación aplicada está 
condicionada por la medición de las presiones intersticiales en la muestra, 
ésta debe ser lo suficientemente lenta como para asegurar que el valor de 𝑢 
medido en la base de la probeta es prácticamente constante en toda la 
muestra. Una vez alcanzada la rotura, el ensayo debe continuar de forma que 
se asegure que ésta se ha producido realmente. Si el proceso es de 
deformación plástica, se detiene el ensayo al alcanzar el 20% de deformación 
(UNE 103402, 1998). 
Finalmente se evaluó el comportamiento tensión desviadora – deformación axial 
(𝜎𝑑 - 𝜀𝑎) y las tendencias de variación de la presión intersticial respecto a la 
deformación axial (𝑢- 𝜀𝑎). 




En la tabla 4.4.1 se incluyen las condiciones generales de las pruebas triaxiales 
CU llevadas a cabo para las distintas muestras estudiadas en esta tesis.  








Muestra con la 
densidad máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
AAG % 50, 150 y 300 
AAG-arena 10% 50, 100 y 300 
AAG-arena 20% 50, 150 y 300 
Muestra del lado 
húmedo de la 
curva de 
compactación 
AAG % 50, 150 y 300 
AAG-arena 10% 50, 150 y 300 
AAG-arena 20% 50, 150 y 300 
 
 
4.5. Ensayos dinámicos 
Para obtener algunos de los parámetros de comportamiento cíclico (respuesta 
del terreno a cargas dinámicas) se han realizado ensayos en los tres tipos de 
muestras anteriormente mencionadas (AAG %, AAG-arena 10%, AAG-arena 20%). El 
objetivo de cualquier ensayo dinámico, bien mediante una serie de técnicas de 
laboratorio como ensayos de campo, es determinar las propiedades dinámicas del 
terreno considerado que se ajustan a rangos de deformaciones específicas, 
frecuencias de operación y velocidades de deformación angular (tabla 4.5.1). Las 
características más importantes de los suelos cargados cíclicamente son: módulo 
dinámico de rigidez transversal (𝑮) y el coeficiente de amortiguamiento (𝑫). 
Tabla 4.5.1. Rangos de operación de los diferentes ensayos de laboratorio para la determinación de las 






Rango de deformación 
angular (𝜰) en % 
Rango de velocidad de 
deformación angular en 
𝜰/s 






 – 1 
Corte simple cíclico 0,2 - 5 10
-2
 – 5 0,8 x 10
-4
 – 1 
Torsión cíclica 0,2 - 5 10
-2
 – 5 0,8 x 10
-4
 – 1 




 2 x 10
-4





En este apartado se explica el ensayo triaxial cíclico y el ensayo de Bender 
Element llevados a cabo sobre las muestras AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 




20% con la densidad máxima en la presente tesis doctoral. Se escogieron estos 
ensayos debido al rango de deformaciones en los cuales trabajan para poder así 
conocer la respuesta del terreno antes las cargas dinámicas para su posterior 
aplicación en obra civil.  
4.5.1. Ensayo triaxial cíclico 
El ensayo triaxial cíclico es uno de los ensayos del laboratorio más empleados 
en determinación de las características dinámicas de los suelos a altos niveles de 
deformación. Este ensayo se ha llevado a cabo en el Laboratorio de Geotecnia del 
CEDEX, Ministerio de Fomento en Madrid, empleando una célula de triaxial controlada 
mediante un ordenador.  
Se han realizado tres ensayos triaxiales cíclicos sobre probetas cilíndricas de 5 
cm de diámetro y 10 cm de altura fabricadas para los tres tipos de muestras; AAG %, 
AAG-arena 10% y AAG-arena 20% con la densidad máxima y humedad óptima 
(𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙).  
En este caso se ha realizado el ensayo de carga controlada. Se ha fijado la 
historia tensional a aplicar en base a ciclos regulares de carga. Esta clase de ensayos 
suelen emplearse preferentemente para el estudio del comportamiento del suelo en 
grandes deformaciones (fatiga de suelos cohesivos, licuefacción de suelos granulares 
saturados, etc.). Con los resultados se han determinado el módulo de elasticidad 
dinámico (𝑬𝒅) y su coeficiente de amortiguamiento (𝑫), que lleva consigo el posterior 
cálculo del módulo de rigidez (𝑮) y mide un rango de deformación cíclica (𝜰) entre 10-
2% – 5% (Ishihara, 1996). 
Los componentes básicos que se utilizaron en el equipo triaxial se observan en 
la figura 4.5.1 consisten en: 
- Una célula triaxial que permite saturar y consolidar probetas de suelo, provista 
de pistón, célula de carga, transductor de desplazamiento y transductor de 
presiones intersticiales. La probeta va recubierta por una membrana de goma 
con grasa de vacío y se utiliza etilenglicol como líquido de confinamiento, 
dado el bajo índice de solubilidad del aire en él. La célula se cierra mediante 
una camisa de acero apropiada para las presiones requeridas (hasta 1 MPa) 
que incluye un sistema óptico de nivel de líquido. 




- El sistema que suministra las presiones necesarias de confinamiento y 
saturación en cola es de tipo neumático, de presión regulada con 
intercambiadores entre las fases aire-agua. 
- Las cargas axiales se aplican mediante el actuador de una prensa dinámica 
servo controlada de 16 kN de capacidad. 
En todos los ensayos se han tomado medidas de la tensión vertical, mediante 
una célula de carga, y de la deformación axial, mediante un transformador de 
diferencial lineal variable (LVDT). Estos sensores se encuentran situados en el interior 
de la célula, con lo que se obtiene mayor precisión en la medida. El control del 
actuador y el registro de los datos obtenidos es digital y se realiza desde ordenador. 
 
 
Figura 4.5.1. Equipo triaxial cíclico empleado para la determinación de los parámetros dinámicos de 
las muestras (esquema llevado a cabo por el CEDEX). 
 
En la figura 4.5.2 puede verse una de las probetas en el ensayo triaxial cíclico, 














Figura 4.5.2. Prensa dinámica y célula triaxial abierta; a) probeta montada antes del ensayo y 
b) probeta después del ensayo. 
 
El ensayo se ha desarrollado en tres fases: 
1. La primera fase consistió en la saturación y consolidación isotrópica de las 
probetas durante, al menos, 24 horas, a una presión efectiva de 50 kPa. 
2. La segunda fase (fase cíclica) constó de sucesivas series de 100 ciclos de 
frecuencia de 1 Hz y con una amplitud creciente del desviador.  
3. La tercera fase (fase monotónica) consistió en la aplicación de un desviador 
monotónico a velocidad constante de deformación hasta llegar a rotura. 
En el ensayo se proyectó la aplicación de la carga en porcentajes crecientes del 
desviador de rotura al 20, 40, 60 y 80% hasta alcanzar la rotura a una frecuencia 
constante de 𝒇 = 𝟏𝑯𝒛. Por otra parte, como primera aproximación del estudio, se ha 
optado por fijar la presión de confinamiento en 50 kPa, como presión máxima 
representativa para obras de tierra tipo presas, terraplenes, etc. 
 
 




De cada ensayo se obtuvieron los siguientes datos:  
- Curvas de histéresis para 100 ciclos y para cada serie de la tensión 
desviadora. 
- Variación de la presión intersticial (∆𝒖). 
- Evolución del módulo de rigidez secante (𝑮𝒔𝒆𝒄). 
- Evolución del coeficiente amortiguamiento (𝑫). 
- Tensión desviadora - deformación axial. 
Adicionalmente, este ensayo permite obtener la resistencia monotónica del suelo 
tras la aplicación de las cargas cíclicas, lo que resulta de particular importancia para 
evaluar la resistencia remanente del terreno.  
4.5.2. Ensayo de Bender Element 
Para estimar el módulo de corte máximo (𝐺𝑚𝑎𝑥) del suelo se realizaron ensayos 
de elementos piezoeléctricos, Bender Element (figura 4.5.3), en las distintas muestras 
de las AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%, debido a que las deformaciones 
asociadas a la prueba son del orden de 0,001%. En general, este ensayo proporciona 
el resultado muy útil para realizar un análisis dinámico de pequeñas deformaciones, 
tales como la interacción suelo-estructura durante pequeños sismos, explosiones, 
cimentación mediante maquinaria y vibraciones por tráfico.  
 
Tabla 4.5.3. Ensayo de Bender Element en el ensayo triaxial dinámico. 
 




A cada una de las probetas se les aplicaron las tensiones de confinamiento 
variables de 20, 50, 75 y 100 kPa. Las probetas se saturaron y consolidaron a dichas 
presiones (tabla 4.5.2). Se ha estimado la velocidad de ondas S y P para cada una de 
las tensiones de confinamiento aplicadas. 
Tabla 4.5.2. Resumen de las muestras estudiadas y condiciones generales del ensayo de Bender 
Element en el ensayo triaxial dinámico. 
Condiciones de compactación 
material 
Material 
Presión de confinamiento 
(𝝈𝟑)(kPa) 
Muestra con la densidad 
máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) 
AAG % 
20, 50, 75 y 100 AAG - arena 10% 
AAG - arena 20% 
 
 
Los elementos Bender son transductores electro-mecánicos que convierten 
energía mecánica (movimiento) en energía eléctrica. Se construyen uniendo dos 
materiales piezoeléctricos, de forma que al aplicar un voltaje, una de las láminas se 
expande y otra lámina se contrae, originando así que todo el elemento se flexione 
(figura 4.5.4). Un voltaje positivo dobla el elemento hacia un lado mientras que un 
voltaje negativo lo dobla hacia el otro (Kramer, 1996). 
 
 
Figura 4.5.4. Elemento piezoeléctrico Bender (Kramer, 1996). 
 
Este movimiento origina una onda sísmica de corte que alcanza el receptor 
midiéndose el tiempo de recorrido y por tanto su velocidad. Al aplicar un pulso de 
voltaje al elemento transmisor se produce una onda S que viaja a través de la muestra 
hasta alcanzar otro extremo. A continuación, se produce un nuevo pulso de voltaje 
debido a la distorsión del elemento receptor. El tiempo transcurrido entre los dos 




voltajes, dividido por la distancia entre las puntas del elemento piezoeléctrico, da como 
resultado la velocidad de propagación de las ondas S (𝑣𝑠). 
Por lo tanto, se llevaron a cabo ensayos cíclicos con empleo de Bender 
Elements para poder estudiar la variación de los módulos. En esta investigación 
específicamente, se estudió la variación del módulo de corte 𝐺𝑚𝑎𝑥 con la tensión de 
confinamiento en cada una de las distintas muestras, además, este ensayo permite 
estimar la velocidad de onda de corte para obtener el módulo de rigidez máximo. Se 
estudia en detalle el tiempo de llegada de una onda de corte, a partir del cual, se 
determina la velocidad de propagación de la misma en el medio. 𝐺𝑚𝑎𝑥 se determina 
utilizando la fórmula de Stokoe, 1980: 
𝐺𝑚𝑎𝑥 = 𝜌 𝑣𝑠
2                                                      [4.8] 
donde: 
𝒗𝒔 = velocidad de una onda de corte en el elemento de suelo. 
𝝆 = densidad del medio (Dobry & Vucetic, 1991). 
 
4.6. Modelización numérica mediante elementos finitos 
Por último, y como una primera fase de validación de los parámetros geotécnicos 
de los distintos ensayos de laboratorio se ha realizado una modelización numérica 
parametral mediante el programa informático de elementos finitos Plaxis para un mejor 
ajuste de las propiedades tenso deformacionales y presiones de poros de los tres tipos 
de suelos del estudio; AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%.  
Para la modelización se han aplicado dos modelos constitutivos diferentes, uno 
básico y otro más avanzado: el modelo de Mohr-Coulomb y el modelo de Hardening 
Soil, respectivamente. 
4.6.1. Modelo Mohr-Coulomb 
El modelo constitutivo Mohr-Coulomb (MC) es la aproximación de primer orden 
al comportamiento no lineal del suelo para estimar las deformaciones producidas bajo 
las cargas aplicadas en una primera aproximación. Es un modelo elástico, lineal y de 
plasticidad perfecta no asociada. No permite la introducción del aumento de rigidez 
con la profundidad, tampoco define el módulo que depende de la tensión ni de la 
deformación. Se trata de un modelo elasto-plástico perfecto (isotrópico) desarrollado a 
partir de la composición de la ley de Hooke y la forma generaliza del criterio de rotura 




tipo Mohr-Coulomb. En la figura 4.6.1 se describe esquemáticamente su 
comportamiento. El primer tramo es de comportamiento elástico, con las 
deformaciones reversibles (elásticas) (𝜀𝑒), caracterizado por el módulo de Young. Al 
llegar a un determinado nivel de tensión, el material comienza a experimentar un 
comportamiento plástico (𝜀𝑝) caracterizado por las deformaciones irreversibles 
(plásticas). Las deformaciones en este último tramo no se llegan a recuperar, por lo 
que los ciclos de descarga presentarían un módulo de Young igual que el del tramo 
elástico (Brinkgreve et al., 2015). 
 
Figura 4.6.1. Ley de comportamiento elasto-plástica perfecta del modelo de Mohr-Coulomb 
(Brinkgreve et al., 2015). 
 
El modelo de MC involucra un conjunto de funciones de fluencia (F) que definen 
el límite entre el comportamiento elástico y plástico del material, dependiente de los 
esfuerzos y las deformaciones. La representación gráfica de estas funciones en el 
espacio (cono hexagonal) de los esfuerzos principales constituye un contorno o 
superficie de fluencia fija, como se muestra en la figura 4.6.2 para un suelo sin 
cohesión (𝑐 = 0). 
Elasticidad Plasticidad 





Figura 4.6.2. Superficie de fluencia de MC en el espacio de tensiones principales para un 
suelo sin cohesión (Brinkgreve et al., 2015). 
 
Por ello, para diversos estados de esfuerzos representados dentro de la 
superficie, el comportamiento es puramente elástico, y todas las deformaciones son 
reversibles, mientras que en la zona plástica las deformaciones son irreversibles. 
Cuando los esfuerzos igualan o superan la frontera definida por esta superficie, se 
presentan deformaciones tanto elásticas como plásticas. El principio básico de la 
elastoplasticidad se basa en que tensiones y deformación se descomponen en una 
parte elástica, reversible, y otra parte plástica, irreversible. 
𝜀 = 𝜀𝑒 + 𝜀𝑝𝜀̇ =  𝜀̇𝑒 +  𝜀̇𝑝                                            [4.9] 
La ley de Hooke es usada para relacionar los estados de tensión con las 
deformaciones elásticas. La substitución de la ecuación [4.8] en la ley de Hooke: 
𝜎´̇ =  𝐷𝑒𝜀̇𝑒 =  𝐷𝑒(𝜀̇ − 𝜀̇𝑝)                                          [4.10] 
donde 𝐷𝑒 es la matriz de rigidez elástica del material. 
De acuerdo con la teoría clásica de plasticidad (Hill, 1950), los incrementos de 
deformaciones plásticas son proporcionales a la derivada de la función de fluencia con 
respecto a las tensiones. Esto significa que los incrementos de deformaciones 
plásticas pueden ser representados como vectores perpendiculares a la superficie de 
fluencia. Esta forma clásica de la teoría se refiere con el nombre de plasticidad 
asociada. Sin embargo, para las funciones de fluencia en el modelo de MC, las 
superficies de fluencia tienden a una sobrestimación del fenómeno de la dilatancia. Por 
lo tanto, es necesario introducir una función potencial plástica (𝑔) a las funciones de 




fluencia. El caso en el que g≠F se denomina como plasticidad no asociada. En general, 
las deformaciones plásticas se expresan:  
𝜀̇𝑝 =  𝜆
𝜕𝑔
𝜕𝜎´
                                                   [4.11] 
donde: 
 𝜆 = multiplicador plástico.  
𝑔 = función potencial plástica. 
𝜀𝑝= deformaciones plásticas del material. 
 
Para un comportamiento puramente elástico el valor de 𝜆 es cero (zona elástica 
con 𝐹<0), mientras que si 𝜆 >1 se refiere a la zona plástica con 𝐹=0. 
Estas ecuaciones pueden ser usadas para obtener la siguiente relación entre las 
tensiones efectivas y las deformaciones para un comportamiento elasto-plástico 
perfecto (Smith y Griffiths, 1982; Vermeer y De Borst, 1984): 
















                                                [4.13] 
𝛼 = parámetro de enlace (α=0 para el comportamiento del material es elástico, 
mientras 𝛼 =1 para el comportamiento plástico). 
𝐷𝑒 = matriz de rigidez elástica del material. 
 
La condición de fluencia de MC es una extensión del criterio de rotura de 
Coulomb para un estado general de tensiones. Esta condición asegura que se cumpla 
el criterio de Coulomb para cualquier plano dentro del material. La condición de 
fluencia completa del modelo MC para materiales cohesivos consiste en seis funciones 




(𝜎´2 − 𝜎´3) +
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(𝜎´3 − 𝜎´2) +
1
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(𝜎´3 − 𝜎´1) +
1
2
(𝜎´3 + 𝜎´1) sin ɸ − 𝑐 cos ɸ  ≤ 0                       [4.14c] 
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(𝜎´2 − 𝜎´1) +
1
2
(𝜎´2 + 𝜎´1) sin ɸ − 𝑐 cos ɸ  ≤ 0                       [4.14f] 
Además de las funciones de fluencia, es necesario formular seis funciones de 
potencial plástico para el modelo MC. Estas expresiones introducen el ángulo de 
dilatancia (𝜓), necesario para modelar los incrementos de deformación volumétrica 
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(𝜎´2 − 𝜎´1) +
1
2
(𝜎´2 + 𝜎´1) sin 𝜓                                   [4.15f] 
El criterio de rotura de Mohr-Coulomb permite que se produzcan tracciones en el 
suelo pudiendo ser mayores cuanto mayor sea la cohesión del material estudiado. En 
la realidad, el suelo no es capaz de soportar tracciones o puede soportar muy poca 
tracción. Este hecho puede ser reflejado en Plaxis indicando la tensión máxima a 
tracción (tensión cut-off), en este caso, los círculos de Mohr con tensiones superiores 
a la especificada no serán permitidos. Modelizar el material mediante la tensión 
máxima a tracción implica tres nuevas funciones de fluencia de plasticidad asociada: 
𝑓4 = 𝜎1
´ − 𝜎𝑡  ≤ 0                                             [4.16] 
𝑓5 = 𝜎2
´ − 𝜎𝑡  ≤ 0                                             [4.17] 
𝑓6 = 𝜎3
´ − 𝜎𝑡  ≤ 0                                             [4.18] 
Investigadores han indicado mediante ensayos triaxiales reales que, mediante 
combinaciones de tensiones causando rotura en muestras de suelo reales, 




concuerdan bien con la forma hexagonal del contorno de rotura (Goldscheider, 1984). 
Este modelo es aplicable para analizar estabilidad de presas, taludes, terraplenes y 
cimentaciones superficiales (Ks Ti et al., 2009). 
De esta forma, la formulación del modelo elastoplástico perfecto de Mohr-
Coulomb exige cinco parámetros básicos de entrada: el módulo de Young (𝐸), la 
relación de Poisson (𝜈), la cohesión del suelo (𝑐), el ángulo de rozamiento interno (𝜙), 
y el ángulo de dilatancia (𝜓). Estos parámetros han sido obtenidos de los ensayos de 
laboratorio realizados en la presente tesis doctoral con los materiales AAG %, AAG-
arena 10% y AAG-arena 20% para el lado húmedo de la curva de compactación, como 
se exponen en los Capítulos 5 y 6. 
4.6.2. Modelo Hardening Soil 
El modelo Hardening Soil (HS) es un modelo avanzado capaz de simular el 
comportamiento de suelos tanto cohesivos como granulares, definido como modelo 
elastoplástico, rigidizable y de plasticidad asociada. Considerado como una 
aproximación de segundo orden, constituye una variante elastoplástica del modelo 
hiperbólico (Schanz et al., 1999; Brinkgreve y Vermeer, 1992). A diferencia del modelo 
elastoplástico perfecto, la superficie de fluencia en un modelo rigidizable no es fija en 
el espacio de los esfuerzos principales, sino que puede expandirse debido a 
deformaciones plásticas y en función del esfuerzo de pre-consolidación (figura 4.6.3). 
Este modelo es adecuado para modelizar los procesos de carga, descarga y recarga, 
considerando que la rigidez del suelo es la función de las tensiones en el suelo y está 
descrita con mayor precisión a través de tres diferentes valores de rigideces: 𝐸50 
(rigidez triaxial de carga), 𝐸𝑢𝑟 (rigidez de descarga) y 𝐸𝑜𝑒𝑑 (rigidez edométrica). 
 
Figura 4.6.3. Representación de la superficie de fluencia del modelo HS en espacio de 
esfuerzos principales para un suelo sin cohesión (Brinkgreve et al., 2015). 




En general, la función de fluencia del modelo tiene la forma: 
𝐹 = 𝐹 − 𝛶𝑝                                                [4.19] 
donde: 
F = función dependiente de los esfuerzos considerados y de los parámetros de rigidez 
del modelo. 
𝛶𝑝= función de las deformaciones plásticas.  
 
La capacidad de este modelo para simular el comportamiento del suelo en 
situaciones carga y descarga viene definida por el módulo de rigidez en descarga-
recarga (𝐸𝑢𝑟) y la consideración de la representación del estado deformacional del 
suelo en situaciones de compresión unidimensional a través del módulo edométrico 
(𝐸𝑜𝑒𝑑).  
Por lo tanto, el modelo HS incluye dos elementos principales referentes a los 
cambios de rigidez experimentados en el suelo: el endurecimiento por fricción que 
presenta los suelos en estado plástico (friction hardening); y la compactación 
irreversible ocasionada por la aplicación de una compresión primaria (cap hardening).  
Cuando el suelo está sometido a una tensión desviadora primaria, el suelo 
muestra un decrecimiento de su rigidez mientras se desarrollan deformaciones 
permanentes. En concreto, en el caso de un ensayo triaxial con drenaje, la relación 
tensión desviadora-deformación axial puede ser aproximada por una hipérbola. Esta 
relación fue formulada inicialmente por Kondner (1963), y posteriormente usada en el 
modelo hiperbólico de Duncan y Chang (1970). Dado que el modelo HS está basado 
en el endurecimiento plástico en lugar de basarse en la elasticidad no-lineal, supera 
las limitaciones e incoherencias del modelo de Duncan y Chang con respecto a la 
dilatancia y a la carga neutral (Huat et al., 2009). El modelo de HS, sin embargo, 
sustituye el modelo hiperbólico con diferencia: en primer lugar, por hacer uso de la 
teoría de la plasticidad en lugar de la teoría de la elasticidad; en segundo, por incluir 
en su formulación el fenómeno de dilatancia del suelo y, por último, por la introducción 
de una superficie de fluencia (yield cap).  
La relación entre la deformación axial (𝜀1) y el esfuerzo desviador (𝜎𝑑) queda 






    para:    𝜎𝑑 < 𝜎𝑓                          [4.20] 





𝜎𝑑𝑎= valor asintótico de la resistencia al corte del suelo. 
𝐸𝑖= módulo de rigidez inicial. 
 




                                                      [4.21] 
La relación se refleja en la figura 4.6.4. El parámetro 𝐸50 es el módulo de rigidez 






𝑐 cos ɸ+𝑝𝑟𝑒𝑓 sin ɸ
)
𝑚




= módulo de rigidez de referencia correspondiente a la presión de confinamiento 
de referencia.  
𝑝𝑟𝑒𝑓 =presión de referencia (normalmente de 100 kPa).  
𝜎3
´ = presión de confinamiento en el ensayo triaxial.  
m = parámetro que depende de la rigidez del suelo en función de un estado de 
esfuerzos específico. De acuerdo a las investigaciones de diferentes autores, se ha 
observado para las arcillas blandas que m toma el valor próximo a 1,0 y alrededor de 
0,5 para arenas y limos.  
El esfuerzo desviador de rotura (𝜎𝑑𝑓) y la cantidad de la resistencia al corte en 
valor asintótico (𝜎𝑑𝑎) se define como: 




              y:            𝜎𝑑𝑎 =
𝜎𝑑𝑓
𝑅𝑓
                 [4.23] 
La expresión mencionada que establece el esfuerzo desviador de rotura, 𝜎𝑑𝑓, es 
derivada del criterio de rotura Mohr-Coulomb involucrando los valores de resistencia 
de 𝑐´y 𝜙´; mientras que 𝜎𝑑𝑎 resulta ser una fracción de 𝜎𝑑𝑓 dada por la relación de 
rotura 𝑅𝑓, que debe ser menor o igual que 1 (se suele tomar como valor típico 0,9). De 
este modo cuando 𝜎 =  𝜎𝑑𝑓 el criterio de rotura se satisface, y la plasticidad perfecta 
ocurre, tal y como es establecida en el modelo MC. 




Para trayectorias de tensiones de descargas y recargas se usa otro módulo de 
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= Módulo de Young de referencia para descarga y recarga correspondiente a la 
presión de referencia (Brinkgreve et al., 2015). 
 
Figura 4.6.4. Relación hiperbólica esfuerzo-deformación en un ensayo triaxial 
(Brinkgreve et al., 2015). 
En ensayos que se usan la aplicación de cargas sin drenaje, el modelo muestra 
una reducción de las tensiones efectivas, como se ha observado para suelos blandos, 
mientras que también puede mostrar un incremento en la tensión efectiva para tipos 
de suelos con más dureza (suelos dilatables). Este modelo puede ser usado para 
predecir con exactitud desplazamientos y roturas para tipos de suelos en general en 
varias aplicaciones geotécnicas. El modelo no incluye la anisotropía de la resistencia 
de la rigidez y tampoco, su comportamiento, depende del tiempo (creep). Sus 
capacidades para aplicaciones dinámicas son limitadas (Ks Ti et al., 2009). 
Los parámetros básicos del modelo son tres parámetros de rigidez dependientes 






), el parámetro m (define 
la relación entre tensiones y la rigidez del material), además de los parámetros del 
criterio de rotura de Mohr-Coulomb (𝑐, 𝜙 y 𝜓) (Huat et al., 2009). 
La ventaja del modelo HS sobre el modelo MC no es sólo el uso de una relación 
hiperbólica tensión-deformación en lugar de una relación bilineal, sino también el 
control del nivel de dependencia de las tensiones sobre la rigidez del material. Cuando 
se usa el modelo de MC hay que seleccionar un valor fijo del módulo de Young 




mientras que para suelos reales, esta rigidez depende del nivel de tensiones al que se 
ve sometido. Por lo tanto, es necesario estimar los niveles de tensiones del suelo y 
usarlo para obtener los valores adecuados de rigidez pero, con el modelo de HS no se 
requiere esta selección de parámetros de entrada, en su lugar, se utiliza un módulo de 
rigidez 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
 para una referencia del esfuerzo principal menor efectivo de 𝜎3
´ = 𝑝𝑟𝑒𝑓 
(Brinkgreve et al., 2015).  
 
  




CAPÍTULO 5. PROPIEDADES INGENIERILES DE LAS ARCILLAS AZULES DEL 
GUADALQUIVIR COMPACTADAS 
En la presente capítulo se van a exponer las resultados obtenidos de los 
ensayos ya comentados en el capítulo 4 para poder determinar las propiedades 
ingenieriles de las Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas (AAG %).  
Antes de realizar los ensayos correspondientes se llevó a cabo un análisis de 
difracción de rayos X (DRX) sobre una muestra en polvo de las AAG de la cual se ha 
obtenido el difractograma de la figura 5.1.1 para poder conocer la composición 
mineralógica de los materiales a estudio. 
 
Figura 5.1. Difractograma de rayos X de la muestra AAG; Phy: filosilicatos (azul), Cal: 
calcita (verde), Qtz: cuarzo (rojo), Plg: plagioclasa (granate), Dol: dolomita (rosa) y 
Fsp: feldespato potásico (naranja). 
 
Los resultados obtenidos revelaron que la muestra AAG % está compuesta por 
un 38% de filosilicatos (color azul), 30% de calcita (color verde), 18% de cuarzo (color 
rojo), 8% de plagioclasas (color granate), 3% de dolomita (color rosa) y un 2% de 
feldespato potásico (color naranja). 
A continuación se representa el análisis llevado a cabo de los diagramas de 
rayos X de los agregados orientados de la muestra AAG (figura 5.1.2) siendo, en color 
negro, el diagrama de agregado orientado sin tratamiento (ST), en color azul tras el 
tratamiento de solvatación con etilenglicol (EG) y en color rojo tras el tratamiento 
térmico a 550ºC (TT). En el estudio de agregado orientado, se han identificado las 




proporciones relativas de los filosilicatos detectados (38%), concluyendo que en los 




Figura 5.2. Difractogramas de los agregados orientados de la muestra AAG.  
 
5.1. Compactación: relación humedad – densidad seca y microfábrica de las 
Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas (AAG %) 
En el presente capítulo se ha estudiado el comportamiento de las AAG % de 
muestras tomadas de sondeos, calicatas y muestras superficiales. 
En el estudio no sólo se ha establecido la relación de la humedad optima en la 
que se obtiene la densidad seca máxima, sino se ha considerado importante la 
observación de la evolución de la muestra tanto del lado seco, humedad inferior a la 
que se obtiene la densidad máxima (humedad óptima), como del lado húmedo, la 
rama de contenido de agua en la que se supera esta humedad óptima. Además se ha 
representado la saturación total (𝑆𝑟 =100%) del material y la saturación para la 
densidad seca máxima para cada muestra. También se ha realizado un estudio de la 
microfábrica en los tres estados de humedad: óptima, del lado seco y del lado 
húmedo. 
Por ello, en esta tesis se han realizado varios ensayos de compactación variando 
la energía de compactación. En la figura 5.1.1 (a) y (b) se muestran las curvas de 
Proctor normal y Proctor modificado correspondientes a las AAG %. En cada gráfico 
se han dibujado también las curvas de la saturación (𝑆𝑟) de la máxima densidad y las 
curvas de 100%. Estas líneas se han obtenido mediante las expresiones: 





















                                                    [5.3] 
donde: 
𝐺 = peso específico de las partículas sólidas. 
 𝜌𝑤= densidad del agua. 
𝑒𝑚𝑎𝑥= índice de poros máximo del material. 
 
  

































































































Comportamiento geotécnico de suelos arcillosos compactados: respuesta a cargas estáticas y dinámicas 
 




Como se observa en la curva representativa para la energía de PN (figura 
5.1.1a) de relación densidad seca – humedad (𝜌𝑑 − 𝑤), la densidad seca máxima 
(𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) que se obtiene alcanza valores de 15,2 kN/m
3 y la humedad óptima es del 
𝑤 = 24,1%. En la compactación con la energía de PM los valores tanto de densidad 
como de humedad fueron muy similares (15,4 kN/m3 y 23,7%) (figura 5.1.1b). En la 
probeta compactada con la energía de PM, al igual que con la energía de PN, la 
densidad de la muestra va aumentando con el contenido de agua hasta alcanzar la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. El índice de poros máximo del material compactado con la energía de PN es de 
𝑒𝑚𝑎𝑥 = 0,75, mientras que para la muestra compactada con la energía de PM es 
menor, 𝑒𝑚𝑎𝑥 = 0,73 ya que su densidad máxima es mayor y, por lo tanto, al tener 
mejor agrupación de las partículas arcillosas, la muestra posee menor porosidad. 
Estos valores son muy parecidos o prácticamente iguales a los valores obtenidos 
para la compactación con la energía de PN indicando la poca influencia de la energía 
de compactación en la densidad máxima que se puede alcanzar para este tipo de 
materiales. 
Estas densidades secas máximas son algo menores que la densidad seca 
obtenida para las AAG in situ (16,5 kN/m3), aunque está por encima de las AAG 
alteradas (14,9 kN/m3) (Tsige, 1999). La humedad óptima (𝑤𝑜𝑝𝑡) que ronda 24% y 
23,7%, tiene valores cercanos o algo inferiores al valor medio del límite plástico 
obtenido para estos suelos (32%).  
Como se puede observar de la figura 5.1.1, la curva de compactación de Proctor 
modificado marca una densidad máxima mejor definida que la curva de Proctor 
normal. Ello es probablemente debido a que la energía de compactación aplicada 
ejerce un mayor control sobre la variación de la densidad con el contenido en 
humedad. Referente a la curva de compactación con la energía de PN, la relación 
densidad seca - humedad es poco definida y más plana indicando la poca influencia 
de la energía en la densidad del suelo. Este hecho es sobre todo por la fuerza de 
succión que se genera dentro del suelo que la energía de Proctor normal no consigue 
superar o modificar de forma relevante (lado seco), lo que favorece la formación de 
una microfábrica floculada y la formación de agregados, hasta llegar a la densidad 
máxima y, posteriormente a esa densidad (lado húmedo), tiene una pendiente baja ya 
que el suelo está casi saturado por lo que existe poco aire a eliminar entre sus poros. 




Como se ha comentado anteriormente, se han calculado las curvas de la 
saturación (𝑆𝑟) de la máxima y las curvas de 100%. Los valores oscilan entre 85% 
para PN y 86% para PM. 
Los resultados de las densidades secas máximas y humedades óptimas 
obtenidas para las energías de PN y PM se resumen en la tabla 5.1.1. 
Tabla 5.1.1. Resumen de los resultados de densidades secas máximas (𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) y humedades 
óptimas (𝒘𝒐𝒑𝒕) para energías de PN y PM de la muestra AAG %. 
Material Energía de compactación 𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 𝒘𝒐𝒑𝒕 Saturación (𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) 𝒆𝒎𝒂𝒙 
AAG % 
PN 15,2 𝑘𝑁 𝑚3⁄  24,1% 85% 0,75 
PM 15,4 𝑘𝑁 𝑚3⁄  23,7% 86% 0,73 
 
 
La microfábrica (estructura y organización interna de los materiales que forman 
el suelo) resultante de las muestras posterior a la compactación ha sido estudiada 
mediante la técnica de Microscopia Electrónica de Barrido (MEB). Esta observación ha 
sido realizada para las muestras con la densidad seca máxima, del lado seco y 
probetas correspondientes del lado húmedo (figura 5.1.2). 
  










Probeta lado húmedo 
Figura 5.1.2. Microfotografía de MEB de la microfábrica de las AAG % compactadas. 
 




En la figura 5.1.2 se observa que la organización de los elementos del lado seco 
se caracteriza por la formación de agregados relativamente grandes, separados por 
una porosidad heterométrica importante y con conectores arcillosos. Su microfábrica 
no posee un aspecto denso y cabe destacar la existencia de una porosidad abundante 
la cual, no ha sido reducida con la energía de compactación. 
Por otra parte, para la muestra en el estado de la humedad óptima existe una 
reorientación de los agregados y de la porosidad. Esto indica que la energía de 
compactación supera la succión y, por ello, se mejora la lubricación. Posee menor  
porosidad aunque parte se mantiene a pesar de tener una microfábrica reorientada. 
Por último, las muestras del lado húmedo poseen una dispersión mayor de las 
arcillas formando una microfábrica más continua formada por láminas de arcilla que se 
encuentran tapizando y englobando los agregados de mayor tamaño. No existe una 
reorientación de la microfábrica como ocurre en la muestra con la densidad máxima y 
se reduce la porosidad. 
5.2. Compresibilidad y deformabilidad de las Arcillas azules del Guadalquivir 
compactadas (AAG %) 
En el presente apartado se va a exponer el estudio de la deformabilidad y 
compresibilidad de probetas compactadas (AAG sin mezcla de arena) en diferentes 
condiciones de humedad y densidad seca frente a cambios de presiones de 
consolidación vertical. 
Deformabilidad 
Previo al estudio de los procesos de consolidación, se han realizado 
determinaciones de los cambios de volumen en tres probetas preparadas con tres 
humedades (lado seco, densidad máxima y lado húmedo). 
En el presente estudio se ha determinado la presión de hinchamiento y el 
hinchamiento libre de las muestras AAG %. A continuación, en la figura 5.2.1 se 
observa el resultado obtenido del ensayo edométrico del hinchamiento libre y la 
presión de hinchamiento de la muestra AAG % ensayada. 





Figura 5.2.1. Curva del porcentaje de hinchamiento de la AAG %.  
 
La muestra la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 presenta un porcentaje de hinchamiento del 7% y un valor 
de 240 kPa de presión de hinchamiento. Por otro lado, también se han medido las 
presiones de hinchamiento del lado seco y del lado húmedo, con valores de 135,4 kPa 
y 93,8 kPa, respectivamente. Estos valores son muy inferiores a los obtenidos en las 
muestras de por ejemplo Tsige (1999) de las AAG inalteradas (627,62 kPa).    
Según estos datos, las muestras se encontrarían dentro del grupo de suelos 
expansivos, ya que, “se consideran suelos expansivos aquellos en los que en una 
muestra remoldeada y compactada con la densidad y humedad óptimas del ensayo 
Proctor normal según UNE 103500, supere un hinchamiento libre del tres por ciento 
(3%)” según se indica en el PG3.  
Por otra parte se ha calculado la presión de hinchamiento (PH) mediante las 
correlaciones empíricas propuestas por Cimen et al., (2012). Estos autores 
propusieron las siguientes ecuaciones para arcillas compactadas tanto del lado seco, 
como del lado húmedo de la curva de compactación, válido para 38 ≤ IP ≤ 65 %, 11,5 
≤ 𝛾𝑑 ≤ 17 kN/m
3, y 15 ≤ 𝑤0 ≤ 42 %: 
log 𝑃𝐻 = 0,0276𝐼𝑃 − 365,2118𝛾𝑑
−2,4616 − 0,0320𝑤0 + 2,2292   lado seco  [1] 
log 𝑃𝐻 = 0,0239𝐼𝑃 − 1285,3723𝛾𝑑
−3,2768 − 0,0396𝑤0 + 2,3238 lado húmedo [2] 
En la figura 5.2.2 se han representado, junto a la curva de compactación, los 
datos de la presión de hinchamiento obtenidos aplicando la formulación de Cimen et 
































Figura 5.2.2. Relación de la presión de hinchamiento con respecto a la curva de compactación 
de las AAG % (PN). 
 
Expresados los resultados obtenidos (figura 5.2.2), la curva característica 
obtenida indica que según se incrementa la humedad en el proceso de compactación 
de la muestra, la presión de hinchamiento tiende a reducirse. Estos valores se han 
resumido en la tabla 5.2.1 siendo suelos con un grado de expansividad medio-alto 
como se dedujo de los ensayos.  
Tabla 5.2.1. Tabla de los valores de presiones de hinchamiento para AAG %. 
 
Parámetros AAG % del lado seco AAG % con 𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 AAG % del lado húmedo 
PH medida (kPa) 135,4 240,0 93,8 
PH estimada (kPa) 
Cimen et al. (2012)  
184,5 147,3 140,8 
 
Compresibilidad 
La compresibilidad de suelos compactados se define por la mayor o menor 
deformación que el suelo presenta frente a la acción de una carga exterior. Esto 
dependerá de varios factores como el valor del incremento de carga, composición, 

































w (%) Curva compactación PH




Una vez determinadas las características de compactación (relación densidad 
seca – humedad) se realizó el ensayo de consolidación mediante el edómetro. Al igual 
que en el caso anterior, se ha llevado a cabo el ensayo edométrico en tres tipos de 
muestras de la curva de compactación de PN; con la densidad máxima y humedad 
óptima, del lado seco y del lado húmedo ambas al 95% de la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥.  
Para cada una de las muestras se ha obtenido los siguientes parámetros: 
- Coeficiente de consolidación primaria vertical (𝐶𝑣).  
- Índice de poros inicial (𝑒0) y final (𝑒𝑓).  
- Índice de compresión (𝐶𝑐). 
- Índice de hinchamiento (𝐶𝑠).  
- Módulo edométrico (𝐸𝑚). 
- Coeficiente de permeabilidad (𝑘) o conductividad hidráulica. 
La figura 5.2.3 muestra las curvas de consolidación correspondientes a las 
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En la figura anterior 5.2.3 se observa la tendencia de la deformación con el 
tiempo en los ensayos realizados. Los suelos con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado seco muestran 
una curva cóncava hacia abajo, indicando una respuesta similar con respecto a la 
velocidad de deformación. Mientras que la tendencia del lado húmedo muestra una 
reducción más progresiva del asiento.  
La diferencia de las distintas fases de deformación que sufren las probetas se 
pueden apreciar de forma más clara llevando a cabo la representación de asiento-
tiempo en forma de raíz cuadrada del tiempo (√𝑡) (Taylor, 1948). En la figura 5.2.4 se 
aprecian las diferentes fases del proceso de consolidación de las muestras del lado 
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De estas gráficas se puede extraer que la consolidación instantánea o elástica 
es mucho más importante en las muestras del lado seco y densidad máxima. Esta 
compresibilidad se debe fundamentalmente a la destrucción de la microfábrica de los 
grandes agregados arcillosos observados en estas probetas. En esta fase se produce 
la reducción de la mayor parte de la macroporosidad de la muestra. 
El comportamiento de la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 esta gobernado por la 
consolidación primaria (segunda parte de la deformación). Ésta se debe a la disipación 
gradual del exceso de la presión de poros con el tiempo, donde se cumple la teoría de 
Terzaghi. La probeta muestra una reorientación de los agregados y de la porosidad.  
De todas las muestras, en la que se define de la mejor manera la consolidación 
secundaria es en la muestra del lado húmedo debida al reblandecimiento de las 
partículas de arcilla que se encuentran tapizando y englobando los agregados de 
mayor tamaño. 
A continuación se muestra (figura 5.2.5) la evolución del coeficiente de 
consolidación “velocidad de asentamiento” (𝐶𝑣), estimado mediante el método de 
Casagrande (1936), con el incremento de las tensiones efectivas verticales para las 
distintas probetas AAG % con la densidad máxima, del lado húmedo y del lado seco. 





                                                    [4.2] 
donde: 
𝐻𝑙𝑎𝑏 = trayectoria de drenaje en la probeta; 
𝑡50 = tiempo en que se produce el 50% de la consolidación primaria (𝑑50); 
𝑇50= factor tiempo obtenido de la relación grado de consolidación (U-Factor tiempo 
(𝑡𝑣)) correspondiente a un grado de consolidación del 50%. 
 





Figura 5.2.5. Relación entre el coeficiente de consolidación (𝐶𝑣) y la tensión vertical efectiva (𝜎𝑣´) 
para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, del lado húmedo y del lado seco. 
 
Por tanto, a partir de las curvas de consolidación (figura 5.2.4) se puede afirmar 
que los dos procesos fundamentales que tienen lugar en la compresibilidad de estos 
suelos son la deformación instantánea debido fundamentalmente a la destrucción de 
los enlaces (poros) que se desarrollan durante la compactación a humedades 
inferiores o cercanas al límite plástico, y la consolidación primaria debido a la 
disipación del exceso de la presión de poros. Con los valores de 𝐶𝑣 (velocidad de 
deformacion) estimados en estos materiales (figura 5.2.5) se deduce que esta 
consolidación primaria se produce en un tiempo bastante extenso debido a la baja 
permeabilidad de estos materiales. La línea que marca la evolución de la velocidad de 
deformación con la presión efectiva tiene un claro punto, en torno a 300 kPa para los 
tres tipos de muestras, a partir del cual la pendiente se reduce drásticamente. 
Los datos obtenidos del índice de poros (𝑒) para cada tensión vertical efectiva 
(𝜎𝑣
´ ) aplicada, han permitido elaborar las curvas edométricas. En las gráficas siguientes 
de la figura 5.2.6 (a), (b) y (c) se ilustran las curvas edométricas representativas para 
























1,43x10-8𝒎𝟐 𝒔⁄  
1,05x10-8𝒎𝟐 𝒔⁄  
6,6x10-8𝒎𝟐 𝒔⁄  
 
3,3x10-8𝒎𝟐 𝒔⁄  
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Para cada una de las muestras se ha estimado el índice de compresión (𝐶𝑐) y el 
índice de hinchamiento (𝐶𝑠). Destacar que la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 posee un 
índice de compresión 𝐶𝑐 = 0,21, la muestra del lado húmedo de 𝐶𝑐 = 0,20 y la muestra 
del lado seco de 𝐶𝑐 = 0,24 por lo tanto, la mayor compresibilidad es para las muestras 
AAG % compactadas del lado seco. Este comportamiento se puede atribuir a nivel de 
la microfábrica en las tensiones que poseen el agrupamiento de las partículas. El 
índice de hinchamiento para la muestra AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 es de 𝐶𝑠 = 0,02, para la 
muestra del lado húmedo es de 𝐶𝑠 = 0,03 y para la muestra del lado seco es de 
𝐶𝑠 = 0,01. 
En las tres muestras estas curvas comienzan con un tramo horizontal (con muy 
poca variación del índice de poros) que se mantiene estable hasta una presión efectiva 
de 100 kPa  para 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, 70 kPa para el lado húmedo y 90 kPa para el lado seco.  
En cuanto a los valores estimados de las curvas edométricas de 𝑒𝑜, 𝑒𝑓 , 𝐶𝑐 y 𝐶𝑠 
pueden resumirse en la tabla siguiente 5.2.2 además de los valores de las presiones 
de preconsolidación. 
Tabla 5.2.2. Valores obtenidos del ensayo edométrico para 𝑒𝑜, 𝑒𝑓 , 𝐶𝑐, 𝐶𝑠 y presión de 
preconsolidación para las muestras AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 , del lado húmedo y del lado 
seco. 
 
Parámetros Lado seco 𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 
Lado 
húmedo 
Índice poros inicial (𝒆𝟎) 0,85 0,69 0,73 
Índice poros final (𝒆𝒇) 0,55 0,53 0,52 
Índice compresión (𝑪𝒄) 0,24 0,21 0,20 
Índice hinchamiento (𝑪𝒔) 0,01 0,02 0,03 
Presión preconsolidación (kPa) 88,3 98 68,64 
 
A partir de estos datos calculados se han obtenido varios parámetros de 
deformabilidad de las distintas muestras (𝐸𝑚 y 𝑘) haciendo uso de las teorías de 
consolidación de Terzaghi (1943). Por otra parte, se ha realizado una comparativa de 
estos datos con el incremento de las tensiones efectivas verticales para estudiar la 
evolución de cada uno de estos parámetros. 
La velocidad de consolidación de un suelo depende directamente del módulo 
edométrico (𝐸𝑚) (fórmula [4.5]) y del coeficiente de permeabilidad (𝑘) (fórmula [4.6]).  











                                                         [4.6] 
donde: 
𝛾𝑤= peso específico del agua. 
La evolución del coeficiente de permeabilidad y del módulo edométrico en cada 
escalón de carga, para las tres muestras AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (figura 5.2.7), del lado 
húmedo (figura 5.2.8a) y del lado seco (figura 5.2.8b) se muestra a continuación.  
 
 
Figura 5.2.7. Relación entre el módulo edométrico (𝐸𝑚) y coeficiente de permeabilidad (𝑘) con 
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Se deduce de las figuras anteriores que a medida que la tensión vertical efectiva 
aumenta, 𝐸𝑚 es cada vez mayor por tanto, el suelo es cada vez más rígido. La 
muestra compactada del lado húmedo, para una carga de 1000 kPa, posee la mayor 
rigidez (𝐸𝑚 =14925 kPa), seguido de la muestra del lado seco (𝐸𝑚 =14852 kPa). La 
probeta que posee la menor rigidez es la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝐸𝑚 =14512 kPa). 
El coeficiente permeabilidad (𝑘) tiende a disminuir de forma importante a medida 
que aumenta la tensión vertical efectiva (Terzaghi y Peck, 1967). La muestra AAG % 
del lado seco es la que posee una mayor permeabilidad (𝑘 =2,24x10-11 m/s), seguido 
de la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝑘 =9,84x10
-12 m/s) y la que presenta una menor 
permeabilidad es la muestra del lado húmedo (𝑘 =7,03x10-12 m/s). 
La máxima reducción de la 𝑘 en estas muestras se produce a tensiones 
verticales efectivas inferiores a 300 kPa. A mayores tensiones verticales, las 
permeabilidades se mantienen constantes en los dos casos. Esta reducción de la 𝑘 se 
debe a que el material está sometido a tensiones verticales mayores que producen 
una mayor compactación de la muestra, por tanto, una reducción del índice de poros 
debido al empaquetamiento de las partículas del suelo.  
Se puede concluir que en las muestras se produce una rigidización del material, 
es decir, una reducción de la porosidad, a tensiones verticales efectivas bajas, en 
torno a 300 kPa. Además, el coeficiente de permeabilidad (𝑘) estimado mediante el 
edómetro muestra valores muy bajos característicos de suelos cohesivos coherentes 
con el tipo de arcilla estudiada. En la figura 5.2.9 se muestra, para la carga de 300 kPa 
la evolución de 𝐶𝑣, 𝑘 y 𝐸𝑚 con las distintas humedades del estudio. 
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De la figura 5.2.9 se deduce que las AAG % para los distintos estados de 
humedad, en orden creciente de humedad (lado seco, 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y lado húmedo); el 𝐸𝑚 
aumenta, mientras que el 𝐶𝑣 y el 𝑘 se reducen. Esto concuerda con lo observado en el 
estudio de la microfábrica siendo la muestra del lado seco la microfábrica con mayores 
agregados arcillosos y macroporos, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 existe una reorientación de estos 
agregados y de la porosidad y del lado húmedo la que posee una microfábrica más 
continua formada por láminas de arcilla que se encuentran tapiando y englobando los 
agregados de mayor tamaño.   
En la tabla 5.2.3 se muestra un resumen de las propiedades estudiadas en el 
presente apartado para las AAG %.  
Tabla 5.2.3. Valores obtenidos para 𝐶𝑣, 𝐸𝑚 y 𝑘 en cada escalón de carga para las muestras AAG % 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, del lado húmedo y del lado seco. 
 













𝑬𝒎 (kPa) 3068 3817 7742 14852 















𝑬𝒎 (kPa) 3600 4189 7682 14512 














𝑬𝒎 (kPa) 4605 5848 9585 14925 
𝒌 (m/s) 3,47x10-11 2,27x10-11 1,22x10-11 7,03x10-12 
 
5.3. Parámetros de resistencia de las Arcillas Azules del Guadalquivir 
compactadas (AAG %) 
Se realizaron ensayos de rotura para la determinación de los parámetros de 
resistencia en el estado de la densidad máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) y del lado húmedo de la curva 
de compactación de las AAG % ya que, según el PG-3, los suelos cohesivos de alta 
plasticidad y expansividad deben también compactarse ligeramente del lado húmedo, 
con relación a la humedad óptima del ensayo Proctor de referencia. Además, la 
normativa Americana Engineering and Design: General Design and Construction 




Considerations for Earth and Rock-Fill Dams indica que el estudio de las muestras 
también debe realizarse del lado húmedo de la curva de compactación. 
Para ello se realizaron ensayos de rotura en célula triaxial. La modalidad del 
ensayo empleado ha sido de CU (consolidado y no drenado) con medida de presión 
intersticial (𝑢). Con ello se han podido determinar los parámetros de resistencia, 
cohesión (𝑐) y ángulo de rozamiento interno (𝜙) y se han determinado otros 
parámetros que explican el comportamiento tenso deformacional de los materiales; 
dilatancia (𝜓), módulo de elasticidad (𝐸), coeficiente de Poisson (𝜈) y el parámetro 𝐴 
de Skempton. También se han representado las trayectorias de tensiones en el 
diagrama 𝑝´ – 𝑞 utilizando el método de M.I.T. (Massachusetts Institute Technology, 
U.S.A, Lambe y Whitman, 1979) para mejor observación del incremento de las 
presiones intersticiales durante el ensayo triaxial.  
5.3.1. Ensayos triaxiales de tipo CU en las probetas con la densidad máxima 
(𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) 
En la figura 5.3.1 (a), (b) y (c) se muestra el comportamiento del esfuerzo 
desviador en totales (𝜎𝑑) respecto a la deformación (𝜀𝑎), el desarrollo de presión 
intersticial (𝑢) en función de la deformación axial (𝜀𝑎) durante el ensayo y la relación 
esfuerzo desviador en efectivas (𝜎𝑑
´ ) respecto a la deformación (𝜀𝑎) para diferentes 
presiones de confinamiento. Para la representación de las curvas 𝑢 - 𝜀𝑎 se han 
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Las curvas de rotura de las tres probetas compactadas en iguales condiciones 
de densidad seca - humedad, consolidadas a presiones de confinamiento (𝜎3) 
diferentes, en los tres casos el tipo de rotura es plástica. En ellas se observa que 
cuanto mayor es el esfuerzo de confinamiento, mayor es el desviador necesario para 
provocar la rotura. Como se observa en las curvas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 (figura 5.3.1a) en ninguna 
de las tres probetas se da una rotura frágil con un claro valor de resistencia pico, sino 
que las curvas tienden paulatinamente a hacer su pendiente casi horizontal con una 
leve tendencia al endurecimiento, por este motivo, se ha tomado la rotura en una 𝜀𝑎 
=10%.    
 En cuanto al desarrollo de presión intersticial (figura 5.3.1b), el material presenta 
una ligera tendencia a la contracción al inicio del ensayo hasta el 1% de deformación 
axial para las muestras sometidas a 50 y 150 kPa de presión de confinamiento y del 
4% para la muestra sometida a 300 kPa, para luego exhibir un comportamiento 
dilatante. Este comportamiento se debe, fundamentalmente, a que ha tenido lugar un 
hinchamiento del material durante la consolidación y saturación, aún continuando 
durante el proceso de rotura. Este hinchamiento que provoca un incremento del índice 
de poros y por tanto una disminución de la presión intersticial, no es contrarrestado por 
la presión de confinamiento aplicado a la probeta, lo que significa que la presión de 
hinchamiento de estas arcillas, en estas condiciones, es mayor que 150 kPa. La 
probeta sometida a la mayor presión de confinamiento (300 kPa) sin embargo, 
muestra un comportamiento con un incremento de presión intersticial muy fuerte al 
principio, con un valor pico del orden de 4% aproximadamente de deformación axial 
que, posteriormente, se amortigua o disminuye tras la rotura.  
Por ello, las tensiones desviadoras de las tres probetas siguen aumentando 
hasta altas deformaciones como se puede observar en la figura 5.3.1 (a), esto es 
debido a la disminución de las presiones intersticiales (figura 5.3.1b).  
Ello hace preciso considerar la dilatancia (𝜓) del material definida a partir de las 
curvas 𝑢- 𝜀𝑎. En la figura 5.3.2 se muestra la definición de dilatancia por Rowe (1962) 
obteniendo un valor de 1° para las AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
Figura 5.3.2. Determinación del ángulo de dilatancia (Rowe, 1962). 




También se aborda la estimación del módulo de elasticidad (𝐸) de las curvas 
representativas 𝜎𝑑
´  - 𝜀𝑎 (figura 5.3.1c) a partir del modelo hiperbólico de Duncan y 
Chang (1970) para la probeta con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. En la figura 5.3.3 se muestra un ejemplo 
representativo de cómo se ha llevado a cabo el cálculo de 𝐸 para una 𝜎3 = 300 𝑘𝑃𝑎 a 
partir del modelo hiperbólico teórico. El módulo de elasticidad (𝐸) se ha estimado como 
el módulo 𝐸50, que es el módulo de elasticidad correspondiente al 50% del esfuerzo 
desviador de rotura, es 𝜎𝑑𝑓 = 0,90𝜎𝑑𝑎.  
 
 
Figura 5.3.3. Deducción del módulo 𝐸50 para 𝜎3 = 300 kPa del ensayo triaxial tipo CU. 
 
La estimación de los parámetros obtenidos para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, 
se muestran en la tabla 5.3.1. 
Tabla 5.3.1. Parámetros obtenidos de las curvas representativas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 en el ensayo triaxial CU 
para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Presión de 
confinamiento (kPa) 
Presión intersticial (kPa) 
Dilatancia 
𝜓 (°) 
Módulo de Young 𝑬𝟓𝟎 
(kPa) 
Máximas Finales 
50 15 -58 1 1150,00 
150 34 -85 1 14566,66 
300 146 13 1 4007,37 
 
 
El módulo de Young aumenta según aumenta la presión de confinamiento. Sin 




























mayor presión de confinamiento (300 kPa), el tramo elástico se reduce, por lo que el 
módulo 𝐸50 disminuye considerablemente. 
Con este análisis se puede concluir que las AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 poseen una ligera 
tendencia dilatante, con un comportamiento plástico que, para altas tensiones de 
confinamiento, el material presenta una leve tendencia al endurecimiento. 
Se han representado los datos obtenidos del ensayo triaxial de acuerdo con el 
criterio de rotura de Mohr-Coulomb (fórmula [5.4]) en tensiones totales y efectivas de 
las tres probetas ensayadas a diferente presión de confinamiento (50, 150 y 300 kPa). 
𝜏 = 𝑐 + 𝜎 𝑡𝑔 𝜙                                                    [5.4] 
A partir de los círculos de Mohr correspondientes se han obtenido las 
envolventes de rotura y se han calculado la cohesión (𝑐, 𝑐´) y el ángulo de rozamiento 
interno (𝜙, 𝜙´). En la figura 5.3.4 se presentan los círculos tanto en totales (línea 
continua) como en efectivas (línea discontinua). 
 
Figura 5.3.4. Círculos de Mohr (Línea continua: presiones totales; línea discontinua: 
presiones efectivas) para la muestra 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
Como es de esperar (figura 5.3.4), hay una diferencia entre los círculos de Mohr 
de presiones totales y efectivas. La envolvente de rotura (Mohr-Coulomb) en efectivas 
da un ángulo de rozamiento mayor que en totales y una cohesión nula. Al analizar los 



























hinchamiento que ha tenido lugar durante la consolidación y saturación del material y 
continuando durante el proceso de rotura. De ahí que los círculos de Mohr en 
tensiones efectivas (línea discontinua) para las presiones de confinamiento de 50 y 
150 kPa se encuentren desplazados hacia la derecha respecto a los círculos en totales 
(línea continua), por ello la envolvente de rotura no queda tangente a los círculos en 
efectivas.  
De estos círculos de Mohr se deducen los parámetros resistentes de la AAG % 
para 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 cuyo resumen se presenta en la tabla 5.3.2. El ángulo de rozamiento 
interno en totales alcanza un valor de 𝜙 = 22,45° y en efectivas de 𝜙´ = 29,62°. La 
cohesión en totales posee un valor de 𝑐 = 30,47 𝑘𝑃𝑎 y en efectivas 𝑐´ = 0 𝑘𝑃𝑎.  
 
Tabla 5.3.2. Parámetros de resistencia de la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Parámetros 𝒄 (kPa) 𝒄´(kPa) 𝝓 (°) 𝝓´ (°) 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 30,47 0 22,45 29,62 
 
 
Del ángulo de rozamiento en efectivas (𝜙´) calculado a partir de los círculos de 
Mohr se ha calculado mediante correlaciones existentes, el coeficiente de empuje en 
reposo (𝑘0) a partir de la fórmula de Jaky (1944) [5.5] y estimar el coeficiente de 
Poisson (𝜈) [5.6]:  





                                                  [5.6] 
Los resultados obtenidos de las ecuaciones anteriores se muestran en la tabla 
5.3.3. 
Tabla 5.3.3. Coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente de Poisson 
(𝜈) para la muestra AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Parámetros 𝒌𝟎 𝝂 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 0,55 0,35 
 
 




También se ha estimado el parámetro 𝐴 de Skempton (coeficiente de variación 
de la presión intersticial entre la variación del desviador) que refleja la tendencia del 
suelo a variar de volumen cuando aplicamos cargas, aumentando 𝜎1 e introduciendo 
así un esfuerzo cortante. Si el suelo está totalmente saturado, no podrá variar de 
volumen y aparecerá en el agua intersticial una variación de presión que neutralizará 
dicha tendencia. La variación de u es, por tanto, en cierta manera, una medida de la 




                                                   [5.7] 
En la tabla 5.3.4 se pueden observar valores del parámetro 𝐴 definidos por 
Skempton (1954). 
Tabla 5.3.4. Valores del coeficiente 𝐴 de Skempton para distintos tipos de suelos 
(Skempton, 1954). 
Tipo de suelo 𝑨 
Arcilla altamente sensitiva 0,75 a 1,5 
Arcilla normalmente consolidada 0,5 a 1,0 
Arcilla arenosa compactada 0,25 a 0,75 
Arcilla ligeramente sobreconsolidada 0 a 0,5  
Arcillas gravosas compactadas -0,25 a 0,25 
Arcillas muy sobreconsolidadas -0,5 a 0 
 
 
Como el parámetro 𝐴 de Skempton refleja la tendencia de la microfábrica del 
suelo a variar de volumen cuando aplicamos cargas, en la figura 5.3.5 se muestra su 
evolución con la deformación axial (𝜀𝑎) para la muestra estudiada y en el momento de 
la rotura (𝐴𝑓) (tomado en  𝜀𝑎 =10%). 





Figura 5.3.5. Variación del parámetro 𝐴 de Skempton con respecto a la deformación 
axial del ensayo triaxial CU, para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
Como se refleja en la figura 5.3.5, las probetas sometidas a 50 y 100 kPa de 
presión de confinamiento poseen un comportamiento de una arcilla sobreconsolidada 
mientras que la probeta sometida a la mayor presión de confinamiento (300 kPa) 
muestra un comportamiento de una arcilla ligeramente sobreconsolidada. En la tabla 
5.3.5 se resumen los valores obtenidos del parámetro de 𝐴𝑓.  
Tabla 5.3.5. Parámetro 𝐴𝑓 de Skempton para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 






De estos datos calculados, además de la representación de los círculos de Mohr, 
se han dibujado las trayectorias de tensiones en el diagrama 𝑝´ – 𝑞 utilizando el 





































1979). La presión isotrópica queda definida como la media de las tres tensiones 







                                                   [5.8] 
 
Dado que 𝝈𝟐
´ =  𝝈𝟑






                                                    [5.9] 
 
El desviador es: 
𝝈𝒅 = 𝒒 = 𝝈𝟏 − 𝝈𝟑                                            [5.10] 
 
Se ha representado la envolvente lineal de rotura deducida de la relación para el 





𝟔 𝒄´ 𝐬𝐢𝐧 𝝓´
𝟑−𝐬𝐢𝐧 𝝓´
                                       [5.11] 
 
También se ha llevado a cabo la representación de la Línea de Estado Crítico 
(CSL en la literatura internacional), a la que podemos considerar como la envolvente 
por encima de la cual no hay estados posibles. Se ha escogido también esta 
representación porque en ocasiones la envolvente de rotura no llega a ajustarse 
correctamente a los círculos de Mohr. La línea CSL pasa por el origen al estar en 
efectivas y su pendiente se representa convencionalmente como Μ. Esta pendiente M 
está relacionada con el ángulo de rozamiento interno en estado crítico en efectivas por 




                                                [5.12] 
 
Expresados los resultados en términos de trayectorias de tensiones en el 
espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales y efectivas, la envolvente de rotura en efectivas y la línea 
CSL para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 se muestran en la figura 5.3.6. 





Figura 5.3.6. Trayectoria de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales (línea discontinua) y efectivas (línea 
continua), envolvente de rotura en efectivas y línea CSL para la AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
De acuerdo con las trayectorias de tensiones exhibidas por el material con la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, figura 5.3.6, para bajas presiones de confinamiento (50 y 150 kPa) el material 
experimenta al principio del ensayo un comportamiento contractivo y, posteriormente, 
según se va aumentando el desviador, se pone de manifiesto un comportamiento 
dilatante. Sin embargo, para el material sometido a la máxima presión de 
confinamiento (300 kPa) el comportamiento es contractivo donde se puede observar el 
pico de tensión desviadora a 441 kPa que se ha registrado en el ensayo triaxial CU. 
En este caso la envolvente de rotura casi coincide con la CSL, obteniendo un valor de 
𝜙´ = 29,34° (fórmula [5.13]) (tabla 5.3.6) lo que indica que el ajuste es suficientemente 
adecuado.  
Tabla 5.3.6. Valores del ángulo de rozamiento interno en efectivas estimado a partir de 
los círculos de Mohr y línea CSL para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 



































5.3.2. Ensayos triaxiales de tipo CU en las probetas del lado húmedo 
En la figura 5.3.7 (a), (b) y (c) se muestra el comportamiento del esfuerzo 
desviador en totales (𝜎𝑑) respecto a la deformación (𝜀𝑎), el desarrollo de la presión de 
poros (𝑢) en función de la deformación axial (𝜀𝑎) y la relación esfuerzo desviador en 
efectivas (𝜎𝑑
´ ) respecto a la deformación (𝜀𝑎) exhibido por la muestra AAG % del lado 
húmedo para 50, 150 y 300 kPa de presión efectiva de confinamiento. También se han 
reajustado desde 0 kPa a representación de las curvas 𝑢 - 𝜀𝑎 aunque deberían 
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Como se puede observar en las curvas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 (figura 5.3.7a) las tres probetas 
poseen un comportamiento elástico en un rango de deformación axial comprendido 
entre el 0 y el 3% para diferentes presiones de consolidación. En el caso de la probeta 
con la menor presión efectiva de 50 kPa tiene un comportamiento elasto-plástico. En el 
caso de las probetas donde 𝜎3 es mayor  (150 y 300 kPa), muestran un 
comportamiento con una leve tendencia al endurecimiento con el incremento de la 
deformación. Al igual que las probetas compactadas con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, en la relación 𝜎𝑑 - 
𝜀𝑎 no presentan una rotura frágil (comportamiento típico de las AAG in situ) por lo que 
se ha tomado la rotura en una 𝜀𝑎 =10%.    
En este caso, independientemente de la presión efectiva de confinamiento, el 
desarrollo de presión intersticial muestra valores positivos (figura 5.3.7b). La presión 
intersticial se incrementó de manera significativa a medida que se incrementa la 
presión efectiva de confinamiento y el nivel de deformación axial. En este caso no 
existe una disminución brusca de las presiones intersticiales como ocurre en la 
muestra AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (figura 5.3.1b). Se ha deducido que estas muestras del 
lado húmedo no presentan comportamiento dilatante, aunque la muestra sometida a la 
menor presión de confinamiento presenta un comportamiento dilatante mínimo. 
Como con la muestra AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, se hace preciso considerar la 
estimación del módulo 𝐸50 de las curvas representativas 𝜎𝑑
´  - 𝜀𝑎 a partir del modelo 
hiperbólico de Duncan y Chang (1970). Los resultados de 𝐸50  se muestran en la tabla 
5.3.7 para la muestra AAG % del lado húmedo. En este caso, a mayor presión de 
confinamiento mayor 𝐸50.  
Tabla 5.3.7. Módulo 𝐸50 hallado a partir del modelo hiperbólico de Duncan y Chang 
(1970) para la muestra AAG % del lado húmedo. 






Con este análisis se puede concluir que las AAG % compactadas del lado 
húmedo no experimentan un comportamiento dilatante. Los suelos compactados del 
lado húmedo poseen una única familia de poros; microporos donde el aire se 
encuentra ocluido y la fase del agua es continúa. El comportamiento plástico que 




experimenta la muestra del lado húmedo es debido a la dispersión de las partículas 
arcillosas en su microfábrica (cada partícula de arcilla actúa de manera independiente) 
(Mitchell y Soga, 2005) y también es debido a la mayor lubricación ofrecida por la fase 
continua del agua, facilitando así que estas partículas arcillosas se deslicen unas con 
otras generando, de este modo, deformación después de la rotura (Khan et al., 2014). 
A partir de los datos obtenidos del ensayo triaxial CU se han representado los 
círculos de Mohr representativos en tensiones totales y efectivas, a partir del criterio de 
Mohr-Coulomb para la muestra AAG % del lado húmedo como se ilustra en la figura 
5.3.8. En este caso, los círculos de Mohr en tensiones efectivas se desplazan hacia la 
izquierda respecto a los círculos de Mohr en totales ya que las muestras AAG % 
compactadas del lado húmedo no sufren el fenómeno de hinchamiento. 
 
Figura 5.3.8. Círculos de Mohr (Línea continua: presiones totales; línea discontinua: 
presiones efectivas) para la muestra AAG % del lado húmedo. 
 
En cuanto a los parámetros de resistencia obtenidos a partir de estos círculos de 
Mohr se deduce; el ángulo de rozamiento interno en totales alcanza un valor de 
𝜙 = 18,46° y en efectivas de 𝜙´ = 29,12° y la cohesión posee un valor de 𝑐 =
23,52 𝑘𝑃𝑎 y en efectivas 𝑐´ = 4,9 𝑘𝑃𝑎 como se resume en la tabla 5.3.8. Comparando 
estos valores con los obtenidos para la muestra AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, se puede observar 



























  Tabla 5.3.8. Parámetros de resistencia de la muestra AAG % del lado húmedo. 
Parámetros 𝒄 (kPa) 𝒄´(kPa) 𝝓 (°) 𝝓´ (°) 
Lado húmedo 23,52 4,9 18,46 29,12 
 
 
Como con la muestra AAG %, a partir del ángulo de rozamiento en efectivas (𝜙´) 
se ha calculado el coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y, posteriormente, el 
coeficiente de Poisson (𝜈) como se muestra en la tabla 5.3.9. 
Tabla 5.3.9. Coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente de 
Poisson (𝜈) para la muestra AAG % del lado húmedo. 
Parámetros 𝒌𝟎 𝝂 
Lado húmedo 0,55 0,35 
 
 
La evolución del parámetro 𝐴 con la deformación axial (𝜀𝑎) se muestra en la 
figura 5.3.9 para la muestra AAG % del lado húmedo y en el momento de la rotura (𝐴𝑓) 
(tomado en  𝜀𝑎 =10%) 
 
 
Figura 5.3.9. Variación del parámetro 𝐴 de Skempton con respecto a la deformación axial 

































En este caso, la AAG % del lado húmedo posee un comportamiento de una 
arcilla ligeramente sobreconsolidada como se puede apreciar en la figura 5.3.9. En la 
tabla 5.3.10 se resumen los valores obtenidos del parámetro 𝐴𝑓 de Skempton.  
Tabla 5.3.10. Parámetro 𝐴𝑓 de Skempton para la muestra AAG % del lado húmedo. 






De los parámetros de resistencia calculados, además de la representación de los 
círculos de Mohr, se han expresado los resultados en términos de trayectorias de 
tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales y efectivas, la envolvente de rotura en 
efectivas y la línea CSL como para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. Las curvas 
características para la muestra AAG % del lado húmedo son las siguientes (figura 
5.3.10). 
 
Figura 5.3.10. Trayectoria de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales (línea discontinua) y efectivas 




































Este material exhibe un comportamiento contractivo, sin embargo, se puede 
apreciar en las curvas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 de la figura 5.3.7 (a) que las tres probetas poseen un 
comportamiento elástico en un rango de deformación axial comprendido entre el 0 y el 
3%, el cual se puede ver reflejado en la figura 5.3.10 siendo éste el tramo recto de 
cada una de ellas. En las tres probetas compactadas en la curva 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎, después del 
tramo elástico tienden a suavizar su pendiente, éste cambio se aprecia en los 
escalones que presentan las trayectorias de tensiones para unos desviadores de 119 
kPa, 132 kPa y 232 kPa para las presiones de confinamiento de 50 kPa, 150 kPa y 
300 kPa.  
En este caso, a partir de la línea CSL se ha obtenido un valor de 𝜙´ = 30,37° 
(tabla 5.3.11) lo que indica que el ajuste es óptimo.  
Tabla 5.3.11. Valores del ángulo de rozamiento interno en efectivas estimado a partir de los 
círculos de Mohr y de la línea CSL para la muestra AAG % del lado húmedo. 
𝝓´ (°) Mohr-Coulomb 𝝓´ (°) Línea CSL 
29,12 30,37 
 




CAPÍTULO 6. PROPIEDADES INGENIERILES DE LAS ARCILLAS 
AZULES DEL GUADALQUIVIR COMPACTADAS Y ESTABILIZADAS 
 
Los resultados obtenidos de las muestras AAG % compactadas (Capítulo 5) 
demuestran que, tanto los comportamientos deformacionales como la resistencia 
(relación tensión desviadora-deformación), dificultarán la utilización de este tipo de 
materiales en cualquier obra de ingeniería. 
Por este motivo, partiendo de la reutilización de estos materiales y de los 
resultados preliminares en un terraplén de una presa de materiales sueltos pequeña, 
se optó por el estudio de la mejora del comportamiento geotécnico de las AAG % 
compactadas con mezclas de materiales granulares. 
La proporción del material empleado para la estabilización consta de un 10% y 
un 20% de arena limpia cuarzo feldespática tamizada (tamaño entre 1,2 mm – 0,075 
mm) mezclada con el 90% (AAG-arena 10%) y con el 80% de las AAG (AAG-arena 
20%).  
6.1. ARCILLAS AZULES DEL GUADALQUIVIR COMPACTADAS Y 
ESTABILIZADAS CON 10% DE ARENA 
6.1.1. Compactación: relación humedad – densidad seca y microfábrica de las 
AAG-arena 10 % 
En este caso se han mezclado las Arcillas Azules del Guadalquivir con un 10% 
de arena silícea. Este procedimiento de estabilización de suelos arcillosos consiste en 
la mezcla mecánica de un suelo arenoso para lograr así modificar sus propiedades 
geotécnicas. 
La curva de compactación característica de las Arcillas Azules del Guadalquivir 
(AAG) mezcladas con un 10% de material granular (AAG-arena 10%) se representa en 
la figura 6.1.1. 
Al igual que en el caso de las arcillas compactadas, en este caso también se han 
llevado a cabo los ensayos tanto de compactación con la energía de PN (figura 6.1.1 
a) y con la energía de PM (figura 6.1.1b) además de las curvas de la saturación (𝑆𝑟) de 
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Como se observa en la curva representativa de relación densidad seca – 
humedad (𝜌𝑑 − 𝑤) (figura 6.1.1a y b), la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) tanto para PN 
como para PM alcanzan valores entorno 15,8 kN/m3 con una humedad óptima que 
ronda 𝑤 = 21 − 23%. Con las dos energía de compactación la densidad de la muestra 
va aumentando con el incremento del contenido de agua hasta alcanzar la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 para, 
posteriormente, reducirse. El índice de poros máximo de la AAG-arena 10% 
compactada es prácticamente similar, de 0,69 para PN y de 0,7 para PM. 
Los valores obtenidos para ambas energías de compactación son prácticamente 
iguales indicando (como con las AAG %) la poca influencia de la energía de 
compactación en la densidad máxima obtenida.  
Comparando estas densidades máximas con lo obtenido en la AAG % se 
observa un ligero aumento de la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (AAG % de 15,2 kN/m
3 y AAG-arena 10% de 
15,8 kN/m3) indicando la influencia que ejerce la arena en el grado de compactación. 
Estas densidades secas máximas también son menores que la densidad seca 
obtenida para las AAG in situ (16,5 kN/m3), aunque está por encima de las AAG 
alteradas (14,9 kN/m3) (Tsige, 1999). Las humedades óptimas (𝑤𝑜𝑝𝑡) del 21% y 23% 
tienen valores por debajo al límite plástico del suelo.  
Como se puede observar, la curva de compactación con la energía de PM (figura 
6.1.1b) muestra un máximo mejor definido que la curva de PN (figura 6.1.1a). Esto es 
debido, probablemente, a que la energía de compactación aplicada (PM) ejerce una 
mayor concentración de la relación humedad-densidad, por tanto, sobre la densidad 
del material. 
Analizando la curva para la energía de PN (figura 6.1.1a), se observa al principio 
una pendiente más alta del incremento de la densidad con el incremento del agua 
(lado seco) para humedades más bajas. Esto es debido a la elevada succión que 
presenta la muestra con muy bajas humedades que, favorece la formación de una 
microfábrica abierta y de agregados, hasta llegar a la densidad máxima. Posterior a 
esa densidad (lado húmedo), también presenta una pendiente baja, en este caso, 
posiblemente debido a que la probeta posee una saturación alta. La curva 
representativa para la energía de PM (figura 6.1.1b) posee una pendiente más baja 
hasta alcanzar el valor de la densidad máxima y, al seguir aumentando la humedad y 
la densidad disminuye (lado húmedo) con una pendiente también baja. 
 




También se han calculado las curvas de la saturación (𝑆𝑟) de la densidad 
máxima y las curvas de 100%. Los valores oscilan entre 82% para PN y 89% para PM. 
Los resultados obtenidos de las curvas representativas de compactación para las 
energías de PN y PM se resumen en la tabla 6.1.1. 
Tabla 6.1.1. Resumen de los resultados de densidades secas máximas (𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) y humedades 









PN 15,8 𝑘𝑁 𝑚3⁄  21% 82% 0,69 
PM 15,7 𝑘𝑁 𝑚3⁄  23% 89% 0,70 
 
 
Al igual que en el caso de las AAG % se han estudiado mediante MEB la 
microfábricas resultante en las tres condiciones de humedad-densidad; lado seco, 
















































































Probeta lado húmedo 
Figura 6.1.2. Microfotografía de MEB de la microfábrica de las AAG-arena 10% compactadas. 
 




Cabe destacar del estudio de la microfábrica que la organización de los 
elementos, tanto del lado seco como en el estado de la densidad máxima, se 
caracterizan por la formación de agregados relativamente grandes, separados por una 
porosidad heterométrica importante y con unos conectores sobre todo de arcillas. La 
porosidad y los agregados de arcilla en las probetas del lado seco son algo mayores 
que en las muestras con la densidad máxima. Dentro de esta observación, lo más 
relevante es la existencia de una porosidad abundante que no ha sido superada con la 
energía de compactación. En los dos casos, los fragmentos de arena se encuentran 
mezclados con los agregados formando elementos individuales también unidos por 
puentes de arcilla. 
Por otra parte, las probetas del lado húmedo se caracterizan por una 
microfábrica más homogénea con poca presencia de agregados individualizados y 
macroporos. El aspecto es de una microfábrica continua de matriz arcillosa dispersa 
donde los materiales de mayor tamaño se encuentran englobados formando una masa 
de suelo continuo.  
El contacto entre las partículas en este tipo de muestras AAG-arena 10% es más 
directo como se aprecia en la figura 6.1.3.   
 
Figura 6.1.3. Microfotografía de la muestra AAG-arena 10% del lado seco.  
 
  




6.1.2. Compresibilidad y deformabilidad de las AAG-arena 10 % 
En el presente apartado se va a exponer el estudio de la deformabilidad y 
compresibilidad de las probetas compactadas y estabilizadas con un 10% de arena 
(AAG-arena 10%) en diferentes condiciones de humedad y densidad seca frente a 
cambios de presiones de consolidación vertical.  
Deformabilidad 
En el presente estudio también se ha determinado la presión de hinchamiento y 
el hinchamiento libre de las muestras AAG-arena 10%. En la figura 6.1.4 se muestra la 
curva obtenida del ensayo edométrico del hinchamiento libre respecto a la presión de 
hinchamiento de la muestra AAG-arena 10%. 
 
 
Figura 6.1.4. Curva de hinchamiento de la AAG-arena 10%.  
 
La muestra AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 presenta un porcentaje de 
hinchamiento del 3,85% y un valor de 98 kPa de presión de hinchamiento. Como con 
la muestra AAG %, también se han medido las presiones de hinchamiento del lado 
seco y del lado húmedo, con valores de 130 kPa y 89,9 kPa, respectivamente. Se 
puede observar que a mayor humedad de compactación, utilizando la misma energía 
de compactación, la presión de hinchamiento disminuye, mientras que a menor 
humedad, la presión de hinchamiento aumenta como dedujeron Rico y Del Castillo 































AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (240 kPa de presión de hinchamiento y 7% de hinchamiento libre) 
se puede observar que los valores para la muestra AAG-arena 10% son inferiores.  
Compresibilidad 
Al igual que las AAG %, una vez determinadas las características de 
compactación (relación humedad – densidad seca) se realizó el ensayo edométrico 
para así obtener las propiedades de compresibilidad del suelo para una carga 
determinada y la evolución de la deformación en términos del índice de poros (𝑒) con 
el incremento de las tensiones verticales efectivas (𝜎𝑣´). Se ha llevado a cabo el 
ensayo en tres estados de humedad de la curva de compactación representativa de 
PN de la AAG-arena 10%; con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y al 95% de la densidad máxima del lado seco 
y del lado húmedo.  
 En la figura 6.1.5 se muestran las curvas de consolidación asiento-log(tiempo) 
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Se puede observar en la figura anterior 6.1.5 la tendencia de la deformación con 
el tiempo en los tres tipos de muestras. Al igual que las AAG %, los suelos con la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado seco muestran una curva cóncava hacia abajo, mientras que la 
tendencia de la muestra del lado húmedo es una reducción más progresiva del 
asiento.  
Como para la muestra AAG % se han representado las curvas de asiento-tiempo 
en forma de raíz cuadrada del tiempo (√𝑡) (Taylor, 1948). En la figura 6.1.6 se muestra 
el comportamiento de las probetas del lado seco, del lado húmedo y con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 para 
poder observar con mayor detalle las distintas fases de deformación de los materiales 
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Las gráficas anteriores indican que, como en las muestras AAG %, la 
consolidación instantánea o elástica es mucho más importante en las muestras del 
lado seco y densidad máxima. Esta fase elástica se debe fundamentalmente a la 
destrucción de la microfábrica de los grandes agregados arcillosos observados que 
pasan a englobar los clastos arenosos. En esta fase también se reduce la mayor parte 
de la macroporosidad de la muestra.  
En este caso, la mayor parte de la compresibilidad para la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 
corresponde a la consolidación primaria, no siendo tan significativa esta fase como en 
la muestra AAG %. 
Por último, al igual que en la muestra AAG %, la muestra del lado húmedo es la 
que posee la mayor consolidación secundaria por ello, la muestra presenta una 
microfábrica más homogénea y continua. 
En la figura 6.1.7 se muestran los datos obtenidos para las distintas probetas 
(AAG-arena 10% con la densidad máxima, del lado húmedo y del lado seco), donde se 
presenta la evolución del coeficiente de consolidación “velocidad de asentamiento” (𝐶𝑣) 
estimado mediante el método de Casagrande (1936), con el incremento de las 
tensiones efectivas verticales. 
 
Figura 6.1.7. Relación entre el coeficiente de consolidación (𝐶𝑣) y la tensión vertical efectiva (𝜎𝑣´) para 






































4x10-8𝒎𝟐 𝒔⁄  
 
 








Como se observa en las gráficas de la figura 6.1.7, se deduce que a medida que 
aumenta la tensión vertical, las velocidades de deformación son cada vez menores, es 
decir, la muestra cada vez es más rígida. La muestra compactada del lado seco posee 
el mayor velocidad de asiento (𝐶𝑣) debido a los grandes agregados y porosidad 
heterométrica que conforma la microfábrica de la muestra. Por este motivo, la muestra 
del lado húmedo es la que posee el menor 𝐶𝑣 ya que esta formada por una 
microfábrica más homogénea.      
Esta disipación de las presiones intersticiales que tiene lugar lleva asociada una 
deformación del suelo que ocasiona una reducción del volumen del mismo, es decir, 
una disminución del índice de poros. Los valores obtenidos del índice de poros inicial 
(𝑒0) para cada tensión vertical efectiva (𝜎𝑣
´ ) aplicada, han permitido elaborar las curvas 
edométricas. En las gráficas de la figura 6.1.8 (a), (b) y (c) se pueden observar las 
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Para cada muestras AAG-arena 10% se ha estimado el índice de compresión 
(𝐶𝑐) y el índice de hinchamiento (𝐶𝑠). La muestra AAG-arena 10% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 posee un 
índice de compresión 𝐶𝑐 = 0,15, la muestra del lado húmedo de 𝐶𝑐 = 0,149 y la 
muestra del lado seco de 𝐶𝑐 = 0,22 por lo tanto, la mayor compresibilidad es para las 
muestras compactadas del lado seco. Las muestras con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado húmedo 
tiene una compresibilidad prácticamente igual. El índice de hinchamiento para la 
muestra AAG-arena 10% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 es de 𝐶𝑠 = 0,023 y para la muestra del lado 
húmedo y del lado seco es de 𝐶𝑠 = 0,02. Las muestras se recuperan muy poco, 
poseen una deformación casi permanente.  
Comparando los resultados con la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 se deduce que 
la compresibilidad del suelo se reduce al introducir un 10% de material granular. Sin 
embargo, los índices de hinchamiento son muy bajos para ambos casos. 
Las curvas de las tres muestras comienzan con un tramo horizontal (con muy 
poca variación del índice de poros) que se mantiene estable hasta una presión efectiva 
de 100 kPa  para 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, 60 kPa para el lado húmedo y 130 kPa para el lado seco.  
Se han resumido los valores estimados de las curva edométricas de 𝑒𝑜, 𝑒𝑓 , 𝐶𝑐 y 
𝐶𝑠 en la tabla 6.1.2 además de los valores de las presiones de preconsolidación. 
Tabla 6.1.2. Valores obtenidos del ensayo edométrico para 𝑒𝑜, 𝑒𝑓 , 𝐶𝑐, 𝐶𝑠 y presión de 
preconsolidación para las muestras AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 , del lado húmedo y del 
lado seco. 
 
Parámetros Lado seco 𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 
Lado 
húmedo 
Índice poros inicial (𝒆𝟎) 0,76 0,66 0,67 
Índice poros final (𝒆𝒇) 0,52 0,53 0,54 
Índice compresión (𝑪𝒄) 0,22 0,150 0,149 
Índice hinchamiento (𝑪𝒔) 0,02 0,023 0,02 
Presión preconsolidación (kPa) 127 98 59 
 
A partir de estos datos, también se han estimado varios parámetros de 
deformabilidad (𝐸𝑚 y 𝑘) siguiendo las teorías de consolidación de Terzaghi (1943). 
Además, se aborda una comparativa de estos datos con el incremento de las 
tensiones efectivas verticales para estudiar la evolución de cada uno de estos 
parámetros. 




Se ha calculado el módulo edométrico (𝐸𝑚) (fórmula [4.5]) y el coeficiente de 
permeabilidad (𝑘) (fórmula [4.6]) en cada escalón de carga vertical para las muestras 
AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (figura 6.1.9), del lado húmedo (figura 6.1.10 (a)) y del 












Figura 6.1.9. Relación entre el módulo edométrico (𝐸𝑚) y el coeficiente de permeabilidad (𝑘) 
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Como se deduce de las figuras anteriores (6.1.9, 6.1.10 a y b), a medida que la 
tensión vertical efectiva aumenta, 𝐸𝑚 es cada vez mayor en los tres tipos de muestras 
lo que indica que el suelo es cada vez más rígido. La muestra compactada del lado 
húmedo, para una carga de 1000 kPa posee la mayor rigidez (𝐸𝑚 =19093 kPa), 
seguido de la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝐸𝑚 =15810 kPa) mientras que la que posee 
menor rigidez es la muestra del lado seco (𝐸𝑚 =13573 kPa).  
A su vez, el coeficiente de permeabilidad (𝑘) tiende a disminuir de forma 
importante a medida que aumenta la tensión vertical efectiva. La muestra AAG-arena 
10% del lado seco es la que posee una mayor permeabilidad (𝑘 =1,96x10-11 m/s), 
seguido de la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝑘 =1,01x10
-11 m/s) y la que presenta una menor 
permeabilidad es la muestra del lado húmedo (𝑘 =5,24x10-12 m/s). 
El resultado de estos parámetros concuerda con lo observado en la microfábrica 
de las muestras con una microfábrica con una porosidad heterométrica y grandes 
agregados arcillosos mezclados con la arena del lado seco (con una menor rigidez y 
mayor permeabilidad), con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 esta porosidad se reduce y del lado húmedo la 
microfábrica es más homogénea (la muestra adquiere una rigidez mayor con un 
coeficiente de permeabilidad menor).   
Se puede concluir que las muestras poseen una rigidización del material, es 
decir, una reducción de la porosidad, a tensiones verticales efectivas bajas, en torno a 
300 – 400 kPa. En la figura 6.1.11 se muestra, para la carga de 300 kPa la evolución 
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El comportamiento de las AAG-arena 10% para los distintos estados de 
humedad es similar al de las AAG %; el 𝐸𝑚 aumenta, el 𝐶𝑣 y el 𝑘 se reduce a medida 
que aumenta la tensión vertical efectiva. Comparando los resultados de las AAG-arena 
10% con la muestra AAG % con las densidades máximas se puede concluir que el 
suelo posee un coeficiente de permeabilidad ligeramente superior y una mayor rigidez 
con la introducción de un 10% de material granular en su mezcla.  
En la tabla 6.1.3 se resumen los valores estimados del ensayo de 
compresibilidad edométrico para las muestras AAG-arena 10% con la densidad 
máxima, del lado húmedo y del lado seco.  
Tabla 6.1.3. Valores obtenidos para 𝐶𝑣, 𝐸𝑚 y 𝑘 en cada escalón de carga para las muestras AAG-
arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, del lado húmedo y del lado seco. 
 













𝑬𝒎 (kPa) 4717 5113 9164 13573 















𝑬𝒎 (kPa) 4762 7299 10582 15810 














𝑬𝒎 (kPa) 8284 11029 15464 19093 












6.1.3. Parámetros de resistencia de las AAG-arena 10% 
Como en el caso de la muestra AAG %, se ha llevado a cabo la determinación 
de los parámetros de resistencia en el estado de la densidad máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) y del 
lado húmedo de la curva de compactación de las AAG-arena 10%.  
Para ello se han realizado los ensayos triaxiales consolidados - sin drenaje (CU) 
con medida de presión intersticial. Además de los parámetros de resistencia; cohesión 
(𝑐) y ángulo de rozamiento interno (𝜙), se han determinado otros parámetros que 
ayudan a explicar el comportamiento tenso deformacional de los materiales; dilatancia 
(𝜓), módulo de elasticidad (𝐸50), coeficiente de Poisson (𝜈) y el parámetro 𝐴 de 
Skempton. También se han representado las trayectorias de tensiones en el diagrama 
𝑝´ – 𝑞 utilizando el método de M.I.T. (Massachusetts Institute Technology, U.S.A, 
Lambe y Whitman, 1979).   
6.1.3.1. Ensayos triaxiales de tipo CU en las probetas con la densidad máxima 
(𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) 
En la figura 6.1.12 (a), (b) y (c) se muestra el comportamiento del esfuerzo 
desviador en totales (𝜎𝑑), el desarrollo de presión intersticial (𝑢) y la relación esfuerzo 
desviador en efectivas (𝜎𝑑
´ ) respecto a la deformación (𝜀𝑎) para las diferentes 
presiones de confinamiento (50, 100 y 300 kPa). Para la representación de las curvas 
𝑢 - 𝜀𝑎 se han reajustado desde 0 kPa pero deberían corresponder al valor de la 
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En la gráfica (a) de la figura 6.1.12 se refleja de forma muy ilustrativa el 
comportamiento plástico del suelo para las distintas tensiones de confinamiento. Como 
se ha observado en la microfábrica de las muestras, con la introducción de material 
granular las partículas arenosas impiden esa reorientación (que presentaba la muestra 
AAG %), por tanto, la rigidización.  
En cuanto a la evolución de la presión intersticial en la muestra AAG-arena 10% 
figura 6.1.12 (b), como en el caso de la muestra AAG %, el material presenta una 
ligera tendencia a la contracción al inicio del ensayo hasta el 1% de deformación axial 
para las muestras sometidas a 50 y 100 kPa de presión de confinamiento y del 4% 
para la muestra sometida a 300 kPa, para luego exhibir un comportamiento dilatante. 
Estas muestras poseen un comportamiento 𝑢 - 𝜀𝑎 similar al de las probetas AAG % 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Este comportamiento que generan las muestras AAG-arena 10% sometidas a las 
distintas tensiones de confinamiento hace preciso considerar la dilatancia (𝜓) del 
material. A partir de la dilatancia definida por Rowe (1962) se ha obtenido un valor de 
1° para las tres probetas. 
Se ha estimado el módulo de elasticidad (𝐸) de las curvas representativas 𝜎𝑑
´  - 𝜀𝑎 
(figura 6.1.12c) a partir del modelo hiperbólico de Duncan y Chang (1970). Los 
resultados del cálculo de los parámetros obtenidos de estas gráficas de relación de 
esfuerzos con la deformación se muestran en la tabla 6.1.4.  
Tabla 6.1.4. Parámetros obtenidos de las curvas representativas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 en el ensayo triaxial 




Presión intersticial (kPa) 
Dilatancia 
𝜓 (°) 
Módulo de Young 𝑬𝟓𝟎 
(kPa) Máximas Finales 
50 18 -59 1 3163,63 
100 51 -17 1 3648,21 
300 160 90 1 3234,37 
 
 
A partir de estos resultados se deduce que las AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 
poseen una ligera tendencia dilatante con un comportamiento plástico. El módulo de 
Young (𝐸50) apenas varía con el aumento de la presión de confinamiento. 




Los datos obtenidos del ensayo triaxial se han representado de acuerdo con el 
criterio de rotura de Mohr-Coulomb en tensiones totales y efectivas para las tres 
probetas ensayadas a diferente presión de confinamiento (50, 100 y 300 kPa). A partir 
de los círculos de Mohr obtenidos se han obtenido las envolventes de rotura y se han 
calculado la cohesión (𝑐, 𝑐´) y el ángulo de rozamiento interno (𝜙, 𝜙´) en esfuerzos 
totales y efectivos (figura 6.1.13).   
 
Figura 6.1.13. Círculos de Mohr (Línea continua: presiones totales; línea discontinua: presiones 
efectivas) para la muestra AAG-arena 10% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
El resultado obtenido en la figura 6.1.13 muestra el efecto de hinchamiento que 
experimentan las muestras sometidas a bajas tensiones de confinamiento (50 y 100 
kPa), ya que los círculos de Mohr en tensiones efectivas (línea discontinua) se 
encuentran desplazados hacia la derecha respecto a los círculos en totales (línea 
continua) como ocurre en las AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
A partir de estos círculos de Mohr se han estimado los parámetros de 
resistencia; la cohesión posee un valor de 𝑐 = 59,57𝑘𝑃𝑎 en totales y de 𝑐´ = 9,94𝑘𝑃𝑎 y 
el ángulo de rozamiento interno en totales alcanza un valor de 𝜙 = 13,27° y de 
𝜙´ = 25,82° en efectivas (tabla 6.1.5). Como era de esperar, existe una gran diferencia 
entre los círculos de Mohr de las presiones totales y las efectivas correspondientes a 
las probetas consolidadas a 𝜎3 bajas (figura 6.1.13). Ello hace que la envolvente de 














 (kPa) s, s' 
t 
𝒄´ = 𝟗, 𝟗𝟒𝒌𝑷𝒂 
𝝓´ = 𝟐𝟓, 𝟖𝟐° 
𝝓 = 𝟏𝟑, 𝟐𝟕° 
𝒄 = 𝟓𝟗, 𝟓𝟕𝒌𝑷𝒂 




Comparando los resultados con la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, para la AAG-arena 
10% la cohesión es superior y el ángulo de rozamiento interno es inferior. 
 Tabla 6.1.5. Parámetros de resistencia de la muestra AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥.  
Parámetros 𝒄 (kPa) 𝒄´(kPa) 𝝓 (°) 𝝓´ (°) 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 59,57 9,94 13,27 25,82 
 
 
Al igual que en la muestra AAG %, también se ha estimado el coeficiente de 
empuje en reposo (𝑘0) empleando el ángulo de rozamiento interno en efectivas (ɸ
´) 
(Capítulo 5) y el coeficiente de Poisson (𝜈) como se muestran en la tabla 6.1.6.  
Tabla 6.1.6. Coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente de Poisson (𝜈) 
para la muestra AAG-arena 10% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Parámetros 𝒌𝟎 𝝂 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 0,60 0,37 
 
 
También se han calculado la evolución del parámetro 𝐴 de Skempton con la 
deformación axial (𝜀𝑎)  como se observa en la gráfica de la figura 6.1.14 y en el 
momento de la rotura (𝐴𝑓) (tomado en  𝜀𝑎 =10%). 
 
Figura 6.1.14. Variación del parámetro 𝐴 de Skempton con respecto a la deformación 





































A partir de los valores del coeficiente 𝐴𝑓 de Skempton (1954) para distintos tipos 
de suelos, como se ha definido en el Capítulo 5 (tabla 5.3.4), en la figura 6.1.14 se 
reflejan que las muestras AAG-arena 10% sometidas a 50 y 100 kPa de presión de 
confinamiento poseen un comportamiento de una arcilla sobreconsolidada. La muestra 
sometida a la mayor presión de confinamiento (300 kPa) muestra un comportamiento 
de una arcilla ligeramente sobreconsolidada. Este comportamiento de las probetas es 
similar al de las muestras AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. En la tabla 6.1.7 se resumen los 
valores obtenidos del parámetro 𝐴𝑓. 
Tabla 6.1.7. Parámetro 𝐴𝑓 de Skempton para la muestra AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 






De estos datos calculados, además de la representación de los círculos de Mohr, 
se han dibujado las trayectorias de tensiones en el diagrama 𝑝´ – 𝑞 utilizando el 
método de M.I.T. (Massachusetts Institute Technology, U.S.A, Lambe y Whitman, 
1979). También se han representado la envolvente lineal de rotura deducida de la 
relación para el espacio de Cambridge y la representación de la Línea de Estado 
Crítico (CSL en la literatura internacional) (figura 6.1.15).  





Figura 6.1.15. Trayectoria de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales (línea discontinua) y efectivas 
(línea continua), envolvente de rotura en efectivas y línea CSL para la AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
De acuerdo a estos gráficos, podemos resaltar que para bajas presiones de 
confinamiento (50 y 100 kPa) el material al principio del ensayo posee un 
comportamiento contractivo y, posteriormente, según se va aumentando el desviador, 
pasa a tener un comportamiento dilatante. Sin embargo, para el material sometido a la 
mayor presión de confinamiento (300 kPa) tiene un comportamiento contractivo. En 
este caso, se ha trazado la línea CSL de la cual se ha obtenido un valor de 𝜙´ = 
30,95° (tabla 6.1.8). Las curvas de las trayectorias de tensiones para 𝜎3 de 100 y 300 
kPa muestran que estas probetas entran al estado de fluencia (viscosidad) ya que sus 
trayectorias de tensiones se encuentran por encima de la envolvente de rotura.  
Tabla 6.1.8. Valores del ángulo de rozamiento interno en efectivas estimado a partir de los 
círculos de Mohr y línea CSL para la muestra AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 


































6.1.3.2. Ensayos triaxiales de tipo CU en las probetas del lado húmedo 
Una vez expuestos los resultados obtenidos para la muestra AAG-arena 10% 
con la densidad máxima, las siguientes curvas características de la figura 6.1.16 (a), 
(b) y (c) muestran el comportamiento del esfuerzo desviador en totales (𝜎𝑑), el 
desarrollo de la presión de poros (𝑢) y la relación esfuerzo desviador en efectivas (𝜎𝑑
´ ) 
respecto a la deformación (𝜀𝑎) exhibido por la muestra AAG-arena 10% del lado 
húmedo para 50, 150 y 300 kPa de presiones efectivas de confinamiento. Para la 
representación de las curvas 𝑢 - 𝜀𝑎 se han reajustado desde 0 kPa pero deberían 
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El resultado ilustrado en las curvas representativas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎  para las distintas 
tensiones de confinamiento de la figura 6.1.16 (a) indica que el suelo tiene un 
comportamiento plástico para las distintas tensiones de confinamiento. 
En este caso, independientemente de la presión efectiva de confinamiento, la 
presión intersticial muestra valores positivos (figura 6.1.16b). La presión de poros 
aumentó de manera significativa en la medida en que se incrementaba la presión 
efectiva de confinamiento y el nivel de deformación axial. En este caso no existe una 
disminución brusca de las presiones intersticiales como ocurre en la muestra AAG-
arena 10% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (figura 6.1.12b). Como tal, estas muestras del lado húmedo no 
poseen comportamiento de tipo dilatante. Estas muestras poseen un comportamiento 
𝑢 - 𝜀𝑎 similar al de las probetas AAG % del lado húmedo.  
Se ha estimado del módulo 𝐸50 de las curvas representativas 𝜎𝑑
´  - 𝜀𝑎 a partir del 
modelo hiperbólico de Duncan y Chang (1970). Los valores correspondientes a esta 
estimación de 𝐸50 se muestran en la tabla 6.1.9. 
   Tabla 6.1.9. Módulo 𝐸50 hallado a partir del modelo hiperbólico de Duncan y Chang 
(1970) para la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo. 






Como ocurre con la muestra AAG % del lado húmedo, la muestra AAG-arena 
10% del lado húmedo no experimenta un comportamiento dilatante. La muestra posee 
un comportamiento plástico debido a la dispersión de las partículas arcillosas y 
arenosas en su microfábrica por la mayor lubricación de la fase continua del agua, 
facilitando así que estas partículas arcillosas y arenosas se deslicen unas impidiendo 
esa reorientación, por tanto la rigidización. 
Una vez realizado el análisis de los datos obtenidos del ensayo triaxial CU se 
han representado los círculos de Mohr característicos para cada tensión de 
confinamiento en tensiones totales y efectivas como se ilustra en la figura 6.1.17. 





Figura 6.1.17. Círculos de Mohr (Línea continua: presiones totales; línea discontinua: 
presiones efectivas) para la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo. 
 
Los círculos de Mohr de la figura 6.1.17 en tensiones efectivas se desplazan 
hacia la izquierda respecto a los círculos de Mohr en totales lo que indica, que las 
muestras AAG-arena 10% del lado húmedo no sufren el fenómeno de dilatancia. 
Se aborda el cálculo de los parámetros de resistencia a partir de estos círculos 
de Mohr y se deduce que el ángulo de rozamiento interno en totales alcanza un valor 
de 𝜙 = 24,53° y en efectivas de 𝜙´ = 32,19°. La cohesión posee un valor de 𝑐 =
19,60 𝑘𝑃𝑎 y en efectivas 𝑐´ = 20,58 𝑘𝑃𝑎 como se resume en la tabla 6.1.10. 
 Tabla 6.1.10. Parámetros de resistencia de la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo. 
Parámetros 𝒄 (kPa) 𝒄´(kPa) 𝝓 (°) 𝝓´ (°) 
Lado húmedo 19,60 20,58 24,53 32,19 
 
 
Como con la anterior muestra, se ha calculado el coeficiente de empuje en 



















 (kPa) s, s' 
t 
𝝓´ = 𝟑𝟐, 𝟏𝟗° 
𝝓 = 𝟐𝟒, 𝟓𝟑° 
𝒄 = 𝟏𝟗, 𝟔𝟎𝒌𝑷𝒂 
𝒄´ = 𝟐𝟎, 𝟓𝟖𝒌𝑷𝒂 




Tabla 6.1.11.  Coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente de Poisson (𝜈) para 
la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo. 
Parámetros 𝒌𝟎 𝝂 
Lado húmedo 0,51 0,33 
 
 
Como con la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, se ha estimado el parámetro 𝐴 de Skempton  
mostrando su evolución respecto a la deformación axial (𝜀𝑎) en la figura 6.1.18 y en el 
momento de la rotura (𝐴𝑓) (tomado en  𝜀𝑎 =10%). 
  
 
Figura 6.1.18. Variación del parámetro 𝐴 de Skempton con respecto a la deformación axial del 
ensayo triaxial CU, para la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo. 
 
En este caso, las probetas AAG-arena 10% del lado húmedo poseen un 
comportamiento de una arcilla ligeramente sobreconsolidada como se puede apreciar 
en la figura 6.1.18. En la tabla 6.1.12 se resumen los valores obtenidos de 𝐴𝑓. Este 






































Tabla 6.1.12. Parámetro 𝐴𝑓 de Skempton para la muestra AAG-arena 10% 
del lado húmedo. 






Además de la representación de los círculos de Mohr, se han expresado los 
resultados en términos de trayectorias de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales y 
efectivas, la envolvente de rotura en efectivas y la línea CSL. Las curvas 
características para la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo se pueden observar 
en la figura 6.1.19. 
 
Figura 6.1.19. Trayectoria de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales (línea discontinua) y efectivas 
(línea continua) y envolvente de rotura en efectivas para la AAG-arena 10% del lado húmedo. 
 
Según los resultados que se ilustran en la gráfica de la figura 6.1.19 el material 


































tres probetas poseen un comportamiento elástico en un rango de deformación axial 
comprendido entre el 0 y el 5%, el cual, se puede ver reflejado en la figura 6.1.19 
siendo éste el tramo recto de cada una de las trayectorias de tensiones. En las curva 
𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 se observa que después del tramo elástico pasa a tener un comportamiento 
plástico, éste cambio se aprecia en los escalones que presentan las trayectorias de 
tensiones de cada una de las probetas AAG-arena 10%. En este caso, a partir de la 
línea CSL se ha obtenido un valor de 𝜙´ = 35,13° (tabla 6.1.13).  
Tabla 6.1.13. Valores del ángulo de rozamiento interno en efectivas estimado a partir de los círculos 
de Mohr y de la línea CSL para la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo. 





6.2. ARCILLAS AZULES DEL GUADALQUIVIR COMPACTADAS Y 
ESTABILIZADAS CON 20% DE ARENA 
6.2.1. Compactación: relación humedad – densidad seca y microfábrica de las 
AAG-arena 20 % 
Por último, se han mezclado mecánicamente las AAG con un 20% de arena 
silícea para poder así estudiar la influencia de un mayor porcentaje de arena en sus 
propiedades geotécnicas. 
Como con las muestras anteriores (AAG % y AAG-arena 10%), se ha obtenido la 
curva de compactación característica de las AAG mezcladas con un 20% de material 
granular (AAG-arena 20%). También se ha estudiado su comportamiento humedad – 
densidad seca del material ante diferentes energías de compactación.  
En la figura 6.2.1 se reflejan las curvas de compactación representativas 
obtenidas para la energía de PN (figura 6.2.1a), para la energía de PM (figura 6.2.1b) y 
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Como se puede observar en la figura 6.2.1 (a) y (b), las curvas representativas 
de relación 𝜌𝑑 − 𝑤 alcanzan valores de densidad seca máxima en torno a 16,3 – 16,5 
kN/m3 con una humedad óptima que se encuentra entre 17,5% y 21%. En ambas 
curvas la densidad seca va aumentando a medida que aumenta el contenido en 
humedad hasta alcanzar la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y posteriormente reducirse. El índice de poros 
máximo para la muestra AAG-arena 20% compactada es prácticamente similar; 0,62 
para PN y 0,64 para PM. La humedad de compactación en la que se obtiene la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 
para una energía de compactación mayor (PM) presenta un comportamiento distinto 
de lo esperado ya que posee un incremento de la 𝑤𝑜𝑝𝑡 y una leve reducción de la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥.  
Como ocurre con las muestras AAG % y AAG-arena 10% los valores de 
densidad seca máxima obtenidos para ambas energías de compactación indican la 
poca influencia de la energía de compactación.   
Estableciendo una comparativa entre las densidades máximas obtenidas con las 
otras muestras, se aprecia un aumento de la densidad máxima (AAG % de 15,2 kN/m3, 
AAG-arena 10% de 15,8 kN/m3 y AAG-arena 20% de 16,5 kN/m3) que corrobora que la 
arena ejerce una gran influencia en el grado de compactación de los materiales. 
Se ha llevado a cabo un estudio de la curva para la energía de PN (figura 6.2.1a) 
la cual, posee un máximo algo mejor definido que en las muestras AAG % y AAG-
arena 10%. En este caso, la cantidad de material granular añadido permite una mejor 
compactación y mejor respuesta a la energía con la lubricación. La curva posee una 
elevada pendiente del incremento de la densidad con el incremento del agua (lado 
seco) debido a que la energía de PN logra superar de cierta manera la succión de la 
muestra, hasta llegar a la densidad máxima y, posteriormente a esa densidad (lado 
húmedo), tiene una pendiente baja porque el suelo ya está casi saturado. La curva 
para la energía de PM (figura 6.2.1b) posee una pendiente más baja, lo que indica que 
la energía no consigue modificar de manera, hasta alcanzar el valor máximo de la 
densidad seca y, posteriormente a esa densidad (lado húmedo) el suelo está casi 
saturado. Como se ha comentado anteriormente esta curva de PM posee refleja un 
comportamiento de la muestra algo distinto a lo esperado ya que la energía de PM es 
mayor a la energía de PN por lo que la pendiente de la curva del lado seco debería ser 
mayor. 
Como se ha comentado con anterioridad se han calculado las curvas de la 
saturación (𝑆𝑟) de 100% y de la densidad máxima, obteniendo valores que oscilan 




entre 76% para PN y de 88% para PM. En este caso, la influencia de la energía de 
compactación se ve reflejada en que la muestra compactada con la energía de PM 
expulsa más aire de su microfábrica ya que la diferencia de saturación es del 12% de 
vacíos y para la muestra con la energía de PN la diferencia de saturación de un 23%. 
Los resultados obtenidos de las curvas de compactación características de la 
muestra AAG-arena 20% para las energías de PN y PM se resumen en la tabla 6.2.1. 
Tabla 6.2.1. Resumen de los resultados de densidades secas máximas (𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) y humedades óptimas 









PN 16,5 𝑘𝑁 𝑚3⁄  17,5% 76% 0,62 
PM 16,3 𝑘𝑁 𝑚3⁄  21% 88% 0,64 
 
 
Comparando los índices de poros máximos obtenidos con las otras muestras, se 
aprecia una reducción de la porosidad (AAG % de 0,75, AAG-arena 10% de 0,69 y 
AAG-arena 20% de 0,62) indicando una vez más, la influencia de la arena en el grado 
de compactación.  
También se ha estudiado mediante MEB, como en las anteriores muestras, la 
microfábrica resultante en el estado de la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥), del lado 
seco y del lado húmedo (figura 6.2.2).   
  









Probeta lado húmedo 
Figura 6.2.2. Microfotografía de MEB de la microfábrica de las AAG-arena 20% compactadas. 
 




En las anteriores microfotografías se presentan las microfábrica de los tres 
estados de la curva de compactación (figura 6.2.2). No existe mucha variación de la 
microfábrica del lado seco, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado húmedo. Cabe destacar, del lado 
seco, presenta unos agregados y dominios de arcilla con una porosidad de tamaño 
relativamente grande y los materiales granulares se encuentran englobados por los 
agregados y dominios de arcilla.  
La muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 también posee muchos agregados arcillosos pero con 
menor porosidad. Como en la muestra AAG-arena 10%, no existe reorientación de la 
microfábrica, lo que indica la poca influencia de la energía de compactación en la 
misma.  
La muestra del lado húmedo posee una microfábrica ligeramente más densa que 
las anteriores aunque también presenta muchos agregados y dominios de arcilla 
englobando a las arenas y posee cierta porosidad, aunque menor que en los 
anteriores casos. Se puede apreciar la presencia de microfósiles (figura 6.2.2).    
6.2.2. Compresibilidad y deformabilidad de las AAG-arena 20 % 
En el presente apartado se presenta el estudio de la deformabilidad y 
compresibilidad de las muestras compactadas y estabilizadas con un 20% de arena 
(AAG-arena 20%) en diferentes condiciones de humedad y densidad seca frente a 
cambios de presiones de consolidación vertical como con las muestras anteriores 
(AAG % y AAG-arena 10%).  
Deformabilidad 
Como en los casos anteriores, también se ha determinado la presión de 
hinchamiento y el hinchamiento libre. Se han obtenido valores despreciables de la 
presión de hinchamiento con un hinchamiento libre del 0,4%. Además, se han medido 
las presiones de hinchamiento del lado seco y del lado húmedo, con valores de 49 kPa 
y 20 kPa, respectivamente. En este caso, como con las AAG-arena 10%, a mayor 
humedad de compactación, la presión de hinchamiento se reduce, mientras que a 
menor humedad, la presión de hinchamiento aumenta. Estos valores son muy 
inferiores a los obtenidos en las muestras AAG % compactadas. Al comparar estos 
datos con los obtenidos de las AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (240 kPa de presión de 
hinchamiento y 7% de hinchamiento libre) y con las AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (98 
kPa de presión de hinchamiento y 3,85% de hinchamiento libre) se puede observar 
que los valores para la muestra AAG-arena 20% se han reducido considerablemente.  





Determinadas las características de compactación (relación humedad – densidad 
seca) se llevó a cabo el ensayo edométrico para obtener las propiedades de 
compresibilidad del material para una carga determinada y la evolución de la 
deformación en términos del índice de poros (𝑒) con el incremento de las tensiones 
verticales efectivas (𝜎𝑣´). Se realizó el ensayo edométrico, al igual que en las 
anteriores muestras (AAG % y AAG-arena 10%), en los tres estados de humedad de la 
curva de compactación representativa de PN de la AAG-arena 20%; con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y al 
95% de la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 del lado seco y del lado húmedo. A continuación se muestran las 
curvas de consolidación, asiento-log(tiempo), correspondientes a las diferentes cargas 
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Las curvas asiento-log(tiempo) de la figura 6.2.3 muestran la tendencia de la 
deformación con el tiempo en las muestras. Los suelos con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado seco 
muestran una curva con una ligera concavidad hacia abajo, mientras que la tendencia 
de la muestra del lado húmedo es una reducción más progresiva del asiento.  
También se han representado las curvas de asiento-tiempo en forma de raíz 
cuadrada del tiempo (√𝑡) (Taylor, 1948) de las muestras del lado seco, del lado 
húmedo y con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 para una carga de 150 kPa en la figura 6.2.4 para poder 
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A diferencia de las muestras AAG % y AAG-arena 10%, la consolidación 
instantánea también es significativa en la muestra del lado húmedo. Esto concuerda 
con la microfábrica estudiada de las AAG-arena 20% ya que no existía mucha 
variación de unas muestras a otras (del lado seco, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado húmedo). 
Para este tipo de muestras con 20% de arena, la muestra del lado seco está 
controlada principalmente por la consolidación primaria al contrario de las muestras 
AAG % y AAG-arena 10% que eran las muestras con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. La muestra con la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 también posee una fase importante de consolidación primaria, no siendo tan 
significativa esta fase como en la muestra del lado seco.     
Como en las muestras anteriores, la muestra del lado húmedo es la que posee la 
mayor consolidación secundaria. 
En la figura 6.2.5 se presenta la evolución del coeficiente de consolidación 
“velocidad de asentamiento” (𝐶𝑣) estimado mediante el método de Casagrande (1936), 
con el incremento de las tensiones efectivas verticales para las muestras AAG-arena 
20% con la densidad máxima, del lado húmedo y del lado seco de la curva 
representativa de compactación. 
 
Figura 6.2.5. Relación entre el coeficiente de consolidación (𝐶𝑣) y la tensión vertical efectiva (𝜎𝑣´) para 



















































Como se observa en la figura 6.2.5, durante el proceso de aumento de la carga 
vertical, se produce una disipación de las presiones intersticiales por lo que, las 
velocidades de deformación son cada vez menores, es decir, las muestras son cada 
vez más rígidas. Como se evidencia de la curva 𝐶𝑣 − 𝜎𝑣´, el límite mayor de reducción 
de la velocidad está en torno a una tensión vertical de 300 kPa. La muestra 
compactada del lado seco posee el mayor velocidad de asiento (𝐶𝑣) debido a los 
grandes agregados y a la macroporosidad de la microfábrica de la muestra. Por ello, la 
muestra del lado húmedo es la que posee el menor 𝐶𝑣 ya que esta formada por una 
microfábrica un poco más homogenea. 
Esta disipación de las presiones intersticiales lleva asociada una deformación del 
suelo que se refleja en una reducción del volumen, es decir, en una disminución del 
índice de poros. Se han elaborado las curvas edométricas a partir de los datos 
obtenidos del índice de poros inicial (𝑒0) para cada tensión vertical efectiva (𝜎𝑣
´ ) 
aplicada. En las gráficas de la figura 6.2.6 (a), (b) y (c) se puede observar las curvas 
edométricas representativas para cada tipo de muestras, AAG-arena 20% del lado 
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Para cada una de las muestras AAG-arena 20% se ha estimado el índice de 
compresión (𝐶𝑐) y el índice de hinchamiento (𝐶𝑠). Cabe mencionar que la muestra 
AAG-arena 20% del lado húmedo posee la menor compresibilidad, 𝐶𝑐 = 0,142, 
seguida de la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, que posee un índice de compresión de 𝐶𝑐 = 0,152 
y la muestra que tiene la mayor compresibilidad es la AAG-arena 20% compactadas 
del lado seco con un 𝐶𝑐 = 0,17. El índice de hinchamiento para la muestra AAG-arena 
20% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 es de 𝐶𝑠 = 0,022, para la muestra del lado húmedo es de 𝐶𝑠 = 0,015, y 
para la muestra del lado seco es de 𝐶𝑠 = 0,011.  
Comparando los resultados con la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥  se deduce que 
la compresibilidad del suelo se reduce al introducir un 20% de material granular. Sin 
embargo, la diferencia respecto a la muestra AAG-arena 10% es mínima. Como con 
las otras muestras, los índices de hinchamiento son muy bajos.  
Para las tres muestras, estas curvas comienzan con un tramo horizontal, es 
decir, con muy poca variación del índice de poros, que se mantiene estable hasta una 
presión efectiva de 70 kPa  para 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, 40 kPa para el lado húmedo y 100 kPa para el 
lado seco.  
En la tabla siguiente 6.2.2 se muestra un resumen de los valores estimados a 
partir de las curvas edométricas; 𝑒𝑜, 𝑒𝑓 , 𝐶𝑐 y 𝐶𝑠, además de los valores obtenidos de 
presiones de preconsolidación. 
Tabla 6.2.2. Valores obtenidos del ensayo edométrico para 𝑒𝑜, 𝑒𝑓 , 𝐶𝑐, 𝐶𝑠 y presión de 
preconsolidación para las muestras AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 , del lado húmedo y del 
lado seco. 
 
Parámetros Lado seco 𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 
Lado 
húmedo 
Índice poros inicial (𝒆𝟎) 0,667 0,618 0,618 
Índice poros final (𝒆𝒇) 0,504 0,477 0,497 
Índice compresión (𝑪𝒄) 0,17 0,152 0,142 
Índice hinchamiento (𝑪𝒔) 0,011 0,022 0,015 








A partir de estos datos obtenidos de las curvas edométricas se ha estimado la 
evolución del coeficiente de permeabilidad (𝑘) y del módulo edométrico (𝐸𝑚) en cada 
escalón de carga vertical, para las muestras AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (figura 
6.2.7), del lado húmedo (figura 6.2.8a) y del lado seco (figura 6.2.8b) como se muestra 
a continuación.  
 
Figura 6.2.7. Relación entre el módulo edométrico (𝐸𝑚) y el coeficiente de permeabilidad (𝑘) 
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Como se observa en las figuras anteriores, a medida que la tensión vertical 
efectiva aumenta, 𝐸𝑚 es cada vez mayor en las AAG-arena 20% compactadas. En 
este caso, para una carga de 1000 kPa, la muestra compactada del lado húmedo  
posee la mayor rigidez (𝐸𝑚 = 18779 kPa), seguido de la muestra del lado seco (𝐸𝑚 = 
18258 kPa) y la que posee menor rigidez es la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝐸𝑚 =16000 
kPa). 
El coeficiente de permeabilidad (𝑘) tiende a disminuir de forma importante en las 
muestras AAG-arena 20% compactadas a medida que aumenta la tensión vertical 
efectiva. La muestra AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (también para una carga de 1000 
kPa) es la que posee mayor permeabilidad (𝑘 =1,37x10-11 m/s), seguido de la muestra 
del lado húmedo (𝑘 =8,84x10-12 m/s) y la que presenta una menor 𝑘 es la muestra del 
lado seco (𝑘 =5,94x10-12 m/s).  
Como se ha observado del estudio de los parámetros de compresibilidad, las 
muestras AAG-arena 20% poseen una rigidización del material en torno a 300 – 400 
kPa, es decir, una reducción de la porosidad, a tensiones verticales efectivas bajas. 
Por ello, en la figura 6.2.9 se muestra la evolución de 𝐶𝑣, 𝐸𝑚 y 𝑘, con las distintas 
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Según la figura 6.2.9 el comportamiento de las AAG-arena 20% para los distintos 
estados de humedad es similar al de las AAG % y AAG-arena 10%; el 𝐸𝑚 aumenta, el 
𝐶𝑣 y el 𝑘 se reduce a medida que aumenta la tensión vertical efectiva.  
Comparando los resultados de las AAG-arena 20% con la muestra AAG % con la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 se puede concluir que el suelo posee una mayor rigidez y coeficiente de 
permeabilidad con la introducción de un 20% de material granular en su mezcla. Sin 
embargo, la diferencia de los parámetros respecto a la muestra AAG-arena 10% es 
mínima. 
En la tabla 6.2.3 se han resumido los valores representativos estimados para las 
muestras AAG-arena 20% con la densidad máxima, del lado húmedo y del lado seco 
de la curva de compactación representativa para una energía de PN. 
Tabla 6.2.3. Valores obtenidos para 𝐶𝑣, 𝐸𝑚 y 𝑘 en cada escalón de carga para las muestras AAG-
arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, del lado húmedo y del lado seco. 
 













𝑬𝒎 (kPa) 5999 5422 8829 18258 















𝑬𝒎 (kPa) 4982 6579 10118 16000 














𝑬𝒎 (kPa) 9524 11952 17045 18779 
𝒌 (m/s) 3x10-11 1,67x10-11 1,06x10-11 8,84x10-12 
 
  




6.2.3. Parámetros de resistencia de las AAG-arena 20% 
Por último, se ha llevado a cabo la determinación de los parámetros de 
resistencia en el estado de la densidad máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) y del lado húmedo de la curva 
de compactación de las AAG-arena 20%.  
Para ello, como con las otras muestras del estudio (AAG % y AAG-arena 10%) 
se han realizado los ensayos triaxiales consolidados - sin drenaje (CU) con medida de 
presión intersticial. Se han calculado, además de los parámetros de resistencia; 
cohesión (𝑐) y ángulo de rozamiento interno (𝜙), otros parámetros para explicar el 
comportamiento tenso deformacional de los materiales; dilatancia (𝜓), módulo de 
elasticidad (𝐸50), coeficiente de Poisson (𝜈) y el parámetro 𝐴 de Skempton. Como en 
las otras muestras también se han representado las trayectorias de tensiones en el 
diagrama 𝑝´ – 𝑞 utilizando el método de M.I.T. (Massachusetts Institute Technology, 
U.S.A, Lambe y Whitman, 1979).   
 
6.2.3.1. Ensayos triaxiales de tipo CU en las probetas con la densidad máxima 
(𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙) 
Los resultados obtenidos de los ensayos triaxiales tipo CU se ilustran figura 
6.2.10 (a), (b) y (c) donde se muestra el comportamiento del esfuerzo desviador en 
totales (𝜎𝑑), el desarrollo de presión intersticial (𝑢) y la relación esfuerzo desviador en 
efectivas (𝜎𝑑
´ ) respecto a la deformación (𝜀𝑎) para la muestra AAG-arena 20% con 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 para las diferentes presiones de confinamiento (50, 150 y 300 kPa). Como con 
las muestras anteriores, la representación de las curvas 𝑢 - 𝜀𝑎 se han reajustado 
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Como se observa en la gráfica de la figura 6.2.10 (a) se han representado las 
curvas representativas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎, donde se deduce el suelo posee un comportamiento 
plástico. Como se ha observado en la microfábrica de las AAG-arena 20%, con la 
introducción de material granular las partículas arenosas impiden esa reorientación de 
la microfábrica (que presentaba la muestra AAG %) y con ello, su rigidización.   
En lo relativo al desarrollo de presión intersticial figura 6.2.10 (b), el material 
presenta una ligera tendencia a la contracción al inicio del ensayo hasta el 1% de 
deformación axial para la muestra sometida a 50 kPa de presión de confinamiento y 
del 3-4% para las muestra sometidas a 150 y 300 kPa, para luego exhibir un 
comportamiento dilatante. Estas muestras poseen un comportamiento 𝑢 - 𝜀𝑎 similar al 
de las probetas AAG % y AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Este comportamiento que generan las probetas hace preciso considerar la 
dilatancia (𝜓) del material a partir de las curvas 𝑢- 𝜀𝑎, obteniendo un valor de 1° según 
la definición de dilatancia por Rowe (1962). 
Un aspecto muy relevante en el marco de la resistencia, es el cálculo del módulo 
de elasticidad (𝐸) en las curvas representativas 𝜎𝑑
´  - 𝜀𝑎 figura 6.2.10 (c) a partir del 
modelo hiperbólico de Duncan y Chang (1970). Como ya se ha mencionado en el 
estudio de los materiales anteriores, el módulo de elasticidad (𝐸) se ha estimado como 
el módulo 𝐸50. 
La estimación de los parámetros obtenidos de estas relaciones de esfuerzos con 
la deformación que explican el comportamiento tenso-deformacional de la muestra se 
presentan en la tabla 6.2.4. 
Tabla 6.2.4. Parámetros obtenidos de las curvas representativas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 en el ensayo triaxial CU de la 
muestra AAG-arena 20% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 





Módulo de Young 
𝑬𝟓𝟎 (kPa) 
Máximas Finales 
50 14 -29 1 737,95 
150 78 30 1 1986,21 
300 125 64 1 6165,00 
 
 




Cabe destacar que para la muestra AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 a mayor 
presión de confinamiento efectiva, mayor es el módulo de Young (𝐸50). A diferencia del 
𝐸50 calculado para las muestras AAG % y AAG-arena 10% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, para la muestra 
AAG-arena 20% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 el 𝐸50 aumenta con el aumento de la presión de 
confinamiento.  
En la figura 6.2.11 se refleja la representación de los datos del ensayo triaxial en 
forma del criterio de Mohr-Coulomb. A partir de los círculos de Mohr obtenidos se han 
obtenido las envolventes de rotura y se han calculado la cohesión (𝑐, 𝑐´) y el ángulo de 
rozamiento interno (𝜙, 𝜙´) en esfuerzos totales y efectivos. Se presentan los círculos 
tanto en totales (línea continua) como en efectivas (línea discontinua). 
 
Figura 6.2.11. Círculos de Mohr (Línea continua: presiones totales; línea 
discontinua: presiones efectivas) para la muestra AAG-arena 20% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
En los círculos de Mohr representados de la figura 6.2.11 se puede observar el 
fenómeno de hinchamiento que experimenta la muestra sometida a la menor presión 
de confinamiento (50 kPa) ya que el círculo de Mohr en efectivas se encuentra 
desplazado hacia la derecha respecto al círculo de Mohr en totales por ello, la 
envolvente de rotura no queda ajustada a los círculos en efectivas. Por ello, también 


















 (kPa) s, s' 
t 
𝝓´ = 𝟑𝟐, 𝟖𝟒° 
𝝓 = 𝟐𝟐, 𝟗𝟓° 
𝒄´ = 𝟎𝒌𝑷𝒂 
𝒄 = 𝟑, 𝟒𝟗𝒌𝑷𝒂 




A partir de estos círculos de Mohr se calcularon los parámetros de resistencia; 
cohesión y ángulo de rozamiento interno. La cohesión en totales alcanza un valor de 
𝑐 = 3,49𝑘𝑃𝑎 y de 𝑐´ = 0𝑘𝑃𝑎 en efectivas y el ángulo de rozamiento interno posee un 
valor de 𝜙 = 22,95° en totales y de 𝜙´ = 32,84° en efectivas como se resume en la 
tabla 6.2.5. En comparación con las AAG %, la cohesión es menor y el ángulo de 
rozamiento interno es ligeramente superior. 
 Tabla 6.2.5. Parámetros de resistencia de la muestra AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Parámetros 𝒄 (kPa) 𝒄´(kPa) 𝝓 (°) 𝝓´ (°) 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 3,49 0 22,95 32,84 
 
 
Al igual que en los otros materiales del estudio, también se ha estimado del 
coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) a partir del ángulo de rozamiento interno en 
efectivas (𝜙´) (hallado a partir de los círculos de Mohr) y usando la fórmula de Jaky 
(1944) para, a partir del 𝑘0, calcular el coeficiente de Poisson (𝜈) como se resume en 
la tabla 6.2.6.  
Tabla 6.2.6. Coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente de Poisson (𝜈) 
para la muestra AAG-arena 20% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
Parámetros 𝒌𝟎 𝝂 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 0,50 0,33 
 
 
En cuanto a los valores calculados del parámetro 𝐴 de Skempton, su evolución 
con la deformación axial (𝜀𝑎) se puede observar en la gráfica de la figura 6.2.12 junto 
con 𝐴𝑓 tomado con una  𝜀𝑎 =10%. 
  





Figura 6.2.12. Variación del parámetro 𝐴 de Skempton con respecto a la deformación axial del 
ensayo triaxial CU, para la muestra AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
Como se aprecia en la figura 6.2.12, la muestra sometida a la menor presión de 
confinamiento (50 kPa) muestra un comportamiento de una arcilla muy 
sobreconsolidada. Sin embargo, las muestras AAG-arena 20% sometidas a las 
mayores presiones de confinamiento (150 y 300 kPa) muestran un comportamiento de 
una arcilla ligeramente sobreconsolidada. En la tabla 6.2.7 se resumen los valores 
obtenidos del parámetro 𝐴𝑓.  
Tabla 6.2.7. Parámetro 𝐴𝑓 de Skempton para la muestra AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 






Por último, además de la representación de los círculos de Mohr, se han 
representado las trayectorias de tensiones en el diagrama 𝑝´ – 𝑞 utilizando el método 
de M.I.T. (Massachusetts Institute Technology, U.S.A, Lambe y Whitman, 1979). 
También se han representado la envolvente lineal de rotura deducida de la relación 



































Figura 6.2.13. Trayectoria de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales (línea discontinua) y 
efectivas (línea continua), envolvente de rotura en efectivas y línea CSL para la AAG-arena 
20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 
 
Como se puede observar en la figura 6.2.13, para la menor presión de 
confinamiento (50 kPa) el material muestra una trayectoria de tensiones, que al 
principio del ensayo, experimenta un comportamiento contractivo y, posteriormente, al 
aumentar el desviador, pasa a tener un comportamiento dilatante. Para presiones de 
confinamiento mayores, el material posee un comportamiento contractivo. En este 
caso la línea calculada CSL posee un 𝜙´ = 26,68° (tabla 6.2.8).  
Tabla 6.2.8. Valores del ángulo de rozamiento interno en efectivas estimado a partir de 
los círculos de Mohr y línea CSL para la muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. 






































6.2.3.2. Ensayos triaxiales de tipo CU en las probetas del lado húmedo 
Ya expuestos los resultados obtenidos para la muestra AAG-arena 20% con la 
densidad máxima, a continuación se muestran las curvas características del 
comportamiento del esfuerzo desviador en totales (𝜎𝑑), el desarrollo de la presión de 
poros (𝑢) y la relación del esfuerzo desviador en efectivas (𝜎𝑑
´ ) respecto a la 
deformación (𝜀𝑎) en la figura 6.2.14 (a), (b) y (c) para la muestra AAG-arena 20% del 
lado húmedo para unas presiones de confinamiento de 50, 150 y 300kPa. Para la 
representación de las curvas 𝑢 - 𝜀𝑎 se han reajustado desde 0 kPa pero deberían 
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Como se observa en la figura 6.2.14 (a) que ilustra las curvas representativas 𝜎𝑑 
- 𝜀𝑎 indica que el suelo posee un comportamiento plástico.  
El desarrollo de la presión intersticial posee valores positivos durante todo el 
ensayo (figura 6.2.14b). Se puede observar que la 𝑢 se incrementó de manera 
significativa en la medida en que se incrementaba la presión de confinamiento (150 y 
300 kPa) y el nivel de deformación axial. Sin embargo, en la muestra sometida a 50 
kPa de presión de confinamiento la 𝑢 aumentó hasta una 𝜀𝑎 = 2% y la curva se tiende 
hasta hacer su pendiente prácticamente horizontal. En este caso no existe una 
disminución brusca de las presiones intersticiales como ocurre en la muestra AAG-
arena 20% con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (figura 6.2.10b). Como tal,  estas muestras del lado húmedo no 
poseen comportamiento de tipo dilatante. Estas muestras poseen un comportamiento 
𝑢 - 𝜀𝑎 similar al de las probetas AAG % y AAG-arena 10% del lado húmedo.  
Se aborda el cálculo del módulo 𝐸50 de las curvas representativas 𝜎𝑑
´  - 𝜀𝑎 (figura 
6.2.14c) a partir del modelo hiperbólico de Duncan y Chang (1970). Los valores 
correspondientes a esta estimación se resumen en la tabla 6.2.9.  
   Tabla 6.2.9. Módulo 𝐸50 hallado a partir del modelo hiperbólico de Duncan y Chang 
(1970) para la muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 






Como ocurre con la muestra AAG-arena 10%, los módulos de Young (𝐸50) para 
la AAG-arena 20% del lado húmedo son superiores que para la muestra con la 
densidad máxima. Además, 𝐸50 aumenta a medida que van aumentando las tensiones 
de confinamiento. 
Al igual que las muestras AAG-arena 10% del lado húmedo, la muestra AAG-
arena 20% del lado húmedo también posee un comportamiento plástico. En este caso, 
es debido a que con la introducción de un 20% de arena y al encontrarnos en el lado 
húmedo de la curva de compactación, la muestra posee una mayor lubricación de la 
fase continua del agua favoreciendo la dispersión y el mejor empaquetamiento de las 




partículas arcillosas y arenosas en su microfábrica impidiendo esa reorientación, por 
tanto la rigidización. 
A partir de los datos obtenidos del ensayo triaxial de tipo CU se han 
representado los círculos de Mohr característicos para cada tensión de confinamiento 
y las envolventes de rotura, como se ilustra en la figura 6.2.15, en tensiones totales 
(línea continua) y efectivas (línea discontinua).  
 
Figura 6.2.15. Círculos de Mohr (Línea continua: presiones totales; línea discontinua: presiones 
efectivas) para la muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 
 
Los círculos de Mohr resultantes se reflejan en la figura 6.2.15 y como las 
muestras arcilla-arena 20% del lado húmedo no sufren dilatancia, los círculos de Mohr 
en tensiones efectivas se desplazan hacia la izquierda respecto a los círculos de Mohr 
en totales. 
El cálculo de los círculos de Mohr hace preciso considerar la estimación de los 
parámetros de resistencia (cohesión y ángulo de rozamiento interno) tanto en totales, 
como en efectivas. La cohesión posee un valor de 𝑐 = 17,64 𝑘𝑃𝑎 en totales y en 
efectivas de 𝑐´ = 12,74 𝑘𝑃𝑎. El ángulo de rozamiento interno en totales alcanza un 





















 (kPa) s, s' 
t 
𝝓´ = 𝟑𝟓, 𝟐𝟕° 
𝝓 = 𝟐𝟓, 𝟎𝟒° 
𝒄´ = 𝟏𝟐, 𝟕𝟒𝒌𝑷𝒂 
𝒄 = 𝟏𝟕, 𝟔𝟒𝒌𝑷𝒂 




 Tabla 6.2.10. Parámetros de resistencia de la muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 
Parámetros 𝒄 (kPa) 𝒄´(kPa) 𝝓 (°) 𝝓´ (°) 
Lado húmedo 17,64 12,74 25,04 35,27 
 
 
También se ha calculado el coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente 
de Poisson (𝜈) como se muestra en la tabla 6.2.11. 
Tabla 6.2.11. Coeficiente de empuje en reposo (𝑘0) y el coeficiente de Poisson (𝜈) para la 
muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 
Parámetros 𝒌𝟎 𝝂 
Lado húmedo 0,47 0,32 
 
 
Además, en la figura 6.2.16 se muestra evolución del parámetro 𝐴 de Skempton 
calculado con la deformación axial (𝜀𝑎) y en el momento de la rotura (𝐴𝑓) (tomado en  
𝜀𝑎 =10%). 
 
Figura 6.2.16. Variación del parámetro 𝐴 de Skempton con respecto a la deformación axial 
del ensayo triaxial CU, para la muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 
 
El resultado ilustrado en la figura 6.2.16 muestra las curvas de las tres probetas 
sometidas a distintas tensiones de confinamiento. Todas las muestras AAG-arena 20% 
del lado húmedo poseen un comportamiento de una arcilla ligeramente 








































𝐴𝑓. Este comportamiento es similar al de la muestra AAG % y AAG-arena 10% del lado 
húmedo. 
Tabla 6.2.12. Parámetro 𝐴𝑓 de Skempton para la muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 






Además de la representación de los círculos de Mohr, también se han expresado 
los resultados en términos de trayectorias de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales 
y efectivas, la envolvente de rotura en efectivas y la línea CSL (figura 6.2.17).  
 
Figura 6.2.17. Trayectoria de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞 en totales (línea discontinua) y 
efectivas (línea continua), envolvente de rotura en efectivas y línea CSL para la AAG-arena 




































Como se puede observar en la figura 6.2.17, el material muestra un 
comportamiento contractivo. En las curvas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 de la figura 6.2.14 (a), todas las 
muestras AAG-arena 20% muestran un comportamiento elástico en un rango de 
deformación axial comprendido entre el 0 y el 3%. Este comportamiento elástico se 
puede observar en la figura 6.2.17 siendo éste el tramo recto de cada una de las 
trayectorias de tensiones. En las curva 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎 mencionadas anteriormente, se observa 
que después del tramo elástico pasa a tener un comportamiento plástico o de strain 
hardening, éste cambio se aprecia en el cambio de curvatura que presentan las 
trayectorias de tensiones. En este caso, a partir de la línea CSL se ha obtenido un 
valor de 𝜙´ = 39,42° (tabla 6.2.13). 
Tabla 6.2.13. Valores del ángulo de rozamiento interno en efectivas estimado a partir de los 
círculos de Mohr y de la línea CSL para la muestra AAG-arena 20% del lado húmedo. 








CAPÍTULO 7. PROPIEDADES DINÁMICAS DE LAS ARCILLAS AZULES DEL 
GUADALQUIVIR 
En el presente capítulo se van a exponer los resultados obtenidos de los 
ensayos dinámicos realizados en el Laboratorio de Geotecnia del CEDEX para poder 
así conocer la respuesta de las Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas y 
estabilizadas (AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%, todas ellas con la densidad 
máxima) bajo cargas dinámicas. En la tabla 7.1 se resumen los ensayos dinámicos 
realizados. También se ha llevado a cabo una comparativa de los resultados de los 
ensayos dinámicos con las predicciones de las curvas empíricas de correlación 
propuestas por Ishibashi y Zhang (1993) y Darendeli (2001).  
Tabla 7.1. Ensayos dinámicos. 
Muestra Ensayo Laboratorio Normativa 
AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 
Triaxial cíclico 









AAG % con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 
Bender Element 










7.1.  Ensayo triaxial cíclico 
La evaluación e interpretación de los ensayos triaxiales cíclicos se lleva a cabo 
para las muestras; AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%, compactadas con la 
densidad máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥). 
Para cada uno de los materiales se incluyen las gráficas representativas del 
comportamiento tensión desviadora (𝜎𝑑) – deformación axial (𝜀𝑎) (curvas de histéresis 
para 100 ciclos y para cada serie de la tensión desviadora), el desarrollo de presiones 
intersticiales (𝑢), el módulo de rigidez al cortante (𝐺) y la razón de amortiguamiento (𝐷) 
en función del número de ciclos (𝑁).  
Se han expresado los resultados en términos de trayectorias de tensiones 
cíclicas y se han relacionado con las envolventes lineales de rotura en tensiones 




efectivas calculadas a partir del criterio de rotura de Mohr-Coulomb para cada tipo de 
material.  
Para el estudio del módulo de rigidez (𝐺) y el coeficiente de amortiguamiento (𝐷), 
se hace preciso estimar la variación de 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  y de 𝐷 respecto a la defomación 
cíclica (𝛶𝑐). 
7.1.1. Comportamiento del material respecto a la tensión desviadora (𝝈𝒅) en 
relación con la deformación cíclica (𝜰𝒄) y trayectorias de tensiones cíclicas 
La figura 7.1.1 contiene las gráficas obtenidas del ensayo triaxial cíclico de tipo 
CU del comportamiento típico tensión desviadora (𝜎𝑑) – deformación axial (𝜀𝑎) 
exhibido por el material AAG % en condiciones de 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 bajo una presión efectiva de 
confinamiento de 50 kPa, para diferentes amplitudes de desviador. 
Los resultados ilustrados en la figura 7.1.1 muestran que para la muestra AAG % 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, como se puede observar al analizar los ciclos de histéresis obtenidos del 
ensayo dinámico, el comportamiento tensión-deformación es elasto-plástico, las 
deformaciones desarrolladas son pequeñas y éstas aumentan según aumenta la 
amplitud del desviador. 
En las gráficas de la figura 7.1.2 se muestran las trayectorias de tensiones en el 
diagrama 𝑝´ – 𝑞 calculadas del ensayo triaxial dinámico y las respectivas envolventes 
de rotura o resistencia estáticas en tensiones efectivas que fueron estimadas a partir 
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Los resultados mostrados en la figura 7.1.2 para las relaciones de tensiones 
cíclicas iguales al 20, 39, 59 y 78 kPa de amplitud de desviador a 100 ciclos de carga, 
el material AAG % no llega a la condición de rotura bajo solicitación dinámica. Sin 
embargo, para 118 kPa de amplitud de desviador, el material llega súbitamente a la 
rotura. Este fenómeno también ocurrió en el ensayo triaxial de tipo CU realizado para 
la muestra AAG %, en los cuales se observó el hinchamiento del material durante la 
fase de consolidación y saturación, aún continuando durante el proceso de rotura. En 
este ensayo dinámico la muestra AAG % llega a la rotura a deformaciones muy bajas, 
inferior a 1%, producida por el hinchamiento de la muestra como puede observarse en 
la figura 7.1.3.  
 
 
Figura 7.1.3. Probeta de la muestra AAG % después del ensayo 
triaxial cíclico de tipo CU para 118 kPa de amplitud de desviador.  
 
La figura 7.1.4 muestra las gráficas obtenidas del ensayo triaxial cíclico de tipo 
CU de comportamiento típico tensión desviadora (𝜎𝑑) – deformación axial (𝜀𝑎) de la 
muestra AAG-arena 10% bajo la presión efectiva de confinamiento de 50 kPa, para 
diferentes amplitudes de desviador. Se observa que el comportamiento tensión-
deformación de la muestra AAG-arena 10% es elasto-plástico, las deformaciones 
desarrolladas son pequeñas y aumentan según aumenta la amplitud del desviador. 
Las deformaciones experimentadas por la muestra AAG-arena 10% son menores que 
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En la figura 7.1.5 se han presentado las trayectorias de tensiones en el diagrama 
𝑝´ – 𝑞 del ensayo triaxial cíclico para relacionarlas con las respectivas envolventes de 
resistencia estática en tensiones efectivas calculadas en el Capítulo 6. Los resultados 
ilustrados en las gráficas de la figura 7.1.5 para la AAG-arena 10%, para las relaciones 
de tensiones cíclicas iguales al 10, 20, 30, 40, 61, 81 y 91 kPa de amplitud de 
desviador a 100 ciclos de carga, el material no llega a la condición de rotura bajo 
solicitación dinámica por ello, se tuvo que llevar a cabo la fase monotónica del ensayo 
(figura 7.1.8). Como se explicó en el Capítulo 4, la fase monotónica consiste en la 
aplicación de un desviador monotónico a velocidad constante de deformación hasta 
llegar a rotura para poder así obtener la resistencia monotónica del suelo tras la 
aplicación de las cargas cíclicas para evaluar la resistencia remanente del terreno. 
En la figura 7.1.6 se presentan los resultados para  la muestra AAG-arena 20% 
que refleja el comportamiento tensión desviadora (𝜎𝑑) – deformación axial (𝜀𝑎) para 
diferentes amplitudes de desviador. Se observa que la muestra AAG-arena 20% posee 
un comportamiento de carácter elasto-plástico al igual que las anteriores muestras. 
Las deformaciones desarrolladas son pequeñas y, también, aumentan según aumenta 
la amplitud del desviador. La muestra AAG-arena 10% tiene mayor deformación que la 
muestra AAG-arena 20%. 
En las gráficas de la figura 7.1.7 se muestran las trayectorias de tensiones en el 
diagrama 𝑝´ – 𝑞 calculadas del ensayo triaxial dinámico con las respectivas 


























































































































































































































Comportamiento geotécnico de suelos arcillosos compactados: respuesta a cargas estáticas y dinámicas 
 
254 








Para las relaciones de tensiones cíclicas iguales al 8, 15, 23, 30, 45, 60, 68 y 75 
kPa de amplitud de desviador a 100 ciclos de carga (figura 7.1.7) de la muestra AAG-
arena 20%, el material tampoco llega a la condición de rotura bajo solicitación 
dinámica por ello, como en el caso de la muestra AAG-arena 10%, se tuvo que llevar a 
cabo la fase monotónica como se puede apreciar en la figura 7.1.8. En la muestra 
AAG % no se llevó a cabo la fase monotónica porque con la aplicación de las cargas 
cíclicas el material llegó a la rotura. 
 
Figura 7.1.8. Evolución de la tensión desviadora (𝝈𝒅) respecto a la deformación axial (𝜺𝒂) 
para las muestras AAG- arena 10% y AAG- arena 20%. 
 
El resultado de la gráfica de la figura 7.1.8 ilustra la fase monotónica del ensayo 
realizado en las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20% hasta llegar a la rotura, 
alcanzando tensiones desviadoras de hasta 240 kPa y 173 kPa respectivamente. El 
material AAG-arena 10% llega a la rotura con una 𝜺𝒂 = 𝟏𝟏, 𝟓% mientras que la AAG-
arena 20% llega a la rotura para una 𝜺𝒂 = 𝟏𝟔, 𝟓%. Las muestras llegan a alcanzar casi 

































En la figura 7.1.9 se muestran las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20% 
después de la fase monotónica del ensayo triaxial cíclico. En la muestra AAG-arena 
10% se observa una superficie de rotura más marcada que en la muestra AAG-arena 
20%. 
Muestra AAG-arena 10% Muestra AAG-arena 20% 
Figura 7.1.9. Probetas de las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20% después de llevar a 
cabo el ensayo triaxial cíclico. 
 
7.1.2. Generación de presiones intersticiales 
A continuación, en este apartado se muestran las presiones intersticiales 
generadas durante el ensayo triaxial cíclico CU para cada tipo de muestra; AAG %, 
AAG-arena 10% y AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. Expresados los resultados en 
términos del incremento de la presión de poros (∆𝑢) con respecto al número de ciclos 
(𝑁), las curvas características para la muestra AAG % se reflejan en la figura 7.1.10, 
para la muestra AAG-arena 10% en la figura 7.1.11 y para la muestra AAG-arena 20%  
en la figura 7.1.12.       
      
 









Figura 7.1.10. Variación del incremento de la presión de poros (∆𝒖) con respecto al número de 
ciclos (𝑵) para la muestra AAG %. 
 
 
Figura 7.1.11. Variación del incremento de la presión de poros (∆𝒖) con respecto al número de 
ciclos (𝑵) para la muestra AAG-arena 10%. 
 
 
Figura 7.1.12. Variación del incremento de la presión de poros (∆𝒖) con respecto al número de 




























































AAG - arena 20% 
  








En la muestra AAG % (figura 7.1.10) se produce un incremento importante de la 
presión intersticial a partir de los 400 ciclos llegando a alcanzar los 60 kPa, 
sobrepasando los 50 kPa de la presión de confinamiento del ensayo. A pesar de este 
incremento de la presión intersticial que supera la presión de confinamiento en la 
muestra compactada, AAG %, no parece probable el fenómeno de licuefacción con la 
pérdida total de la resistencia ya que, éste se reduce de forma importante al alcanzar 
la rotura de las muestras que permite mantener una resistencia efectiva relevante. La 
muestra AAG-arena 10% (figura 7.1.11) posee incremento de la presión intersticial 
gradual a medida que se desarrolla el ensayo llegando a alcanzar valores más bajos 
de ∆𝒖, 16 kPa, ya que, esta muestra está formada por un 10% de partículas arenosas 
en su mezcla y, por lo tanto, éstas facilitan la distribución del agua a través de la 
microfábrica del suelo según se va desarrollando el ensayo. La muestra AAG-arena 
20% (figura 7.1.12) exhibe un incremento de la presión intersticial mucho más gradual 
desde el comienzo del ensayo, que las anteriores muestras (AAG % y AAG-arena 
10%) alcanzando valore de hasta 3 kPa. Esto es debido a la microfábrica formada por 
los agregados arcillosos y las partículas arenosas (20% de arena) facilitan que el agua 
se introduzca en la muestra de manera más gradual entre sus partículas. De las 
figuras anteriores se observa una disminución en la generación de las presiones de 
poros con el aumento del contenido de arena en las muestras. 
Los valores obtenidos del incremento de la presión intersticial (∆𝒖) con respecto 
a la deformación axial (𝜺𝒂) en la fase monotónica del ensayo triaxial cíclico para las 
muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20% se ilustran en la figura 7.1.13. 
 
 










Figura 7.1.13. Generación de las presiones intersticiales (𝒖) respecto a la 
deformación axial (𝜺𝒂) en la fase monotónica del ensayo de triaxial cíclico CU para 
las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20%. 
 
Como se observa en las curvas de la evolución del incremento de presión de 
poros con respecto a la deformación axial de la figura 7.1.13, se deduce que, para las 
probetas que contienen arena, en la fase monotónica, la muestra AAG-arena 10% 
tiene mayor incremento de la presión intersticial, 41,5kPa, mientras que la muestra 
AAG-arena 20% es algo menor, 20,2kPa. Esto es debido a que como la muestra AAG-
arena 20% contiene un porcentaje mayor de arena, facilita dispersión del agua a 
través de la microfábrica de la muestra no llegando a generar grandes incrementos de 
esta presión intersticial. A la muestra AAG-arena 10% le resulta un poco más difícil 
disipar el agua ya que posee menor porcentaje de arena y los agregados arcillosos 
dificultan, en parte, la dispersión del agua a través de la muestra por ello, la muestra 
sufre un mayor incremento de la presión intersticial. 
Como tal, se ha realizado un análisis en profundidad para las tres muestras de 
los valores iniciales y finales de la humedad, porosidad y grado de saturación que se 
presentan en la tabla 7.1.1. En ella se aprecia un claro aumento de la humedad, índice 
de poros y grado de saturación posterior a la realización del ensayo. Esta diferencia se 
































Tabla 7.1.1. Valores representativos de la humedad, índice de poros y grado de saturación inicial y final 
de las tres probetas ensayadas. 
AAG % 
Humedad 
inicial 21,7% 𝒘𝒇 (%) – 𝒘𝟎 (%) = 
31,5 – 21,7 =  
9,8 
Índice de poros inicial (𝒆𝟎) 0,955 
Grado de saturación inicial (𝑺𝒓𝟎) 0,602 
Porosidad inicial (𝒏𝟎) 0,488 
Humedad final 
31,5% 
Índice de poros final (𝒆𝒇) 1,112 
Grado de saturación final (𝑺𝒓𝒇) 0,75 




inicial 21,8% 𝒘𝒇 (%) – 𝒘𝟎 (%) = 
28,9 – 21,8 =  
7,1 
Índice de poros inicial (𝒆𝟎) 0,956 
Grado de saturación inicial (𝑺𝒓𝟎) 0,604 
Porosidad inicial (𝒏𝟎) 0,489 
Humedad final 
28,9% 
Índice de poros final (𝒆𝒇) 1,070 
Grado de saturación final (𝑺𝒓𝒇) 0,716 




inicial 21,7% 𝒘𝒇 (%) – 𝒘𝟎 (%) = 
23,1 – 21,7 =  
1,4 
Índice de poros inicial (𝒆𝟎) 0,955 
Grado de saturación inicial (𝑺𝒓𝟎) 0,602 
Porosidad inicial (𝒏𝟎) 0,488 
Humedad final 
23,1% 
Índice de poros final (𝒆𝒇) 0,977 
Grado de saturación final (𝑺𝒓𝒇) 0,627 
Porosidad final (𝒏𝒇) 0,494 
 
 
7.1.3. Módulo de rigidez (𝑮) 
Un aspecto muy relevante en el análisis de las propiedades dinámicas de los 
suelos es el estudio del módulo de corte o de rigidez (𝐺) considerando su análisis en 
función del número de ciclos (𝑁) y con respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐).  
En la siguiente gráfica de la figura 7.1.14 se muestra la evolución de la rigidez 
respecto al número de ciclos para las muestras AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 
20%. 










Figura 7.1.14. Evolución del módulo de rigidez (𝐺) con respecto el aumento del número de 
ciclos (𝑁) a lo largo del ensayo triaxial cíclico para las muestras AAG %, AAG-arena 10% 
y AAG-arena 20%. 
 
Los resultados ilustrados en la figura 7.1.14, en todos los casos, se aprecia una 
reducción importante de este módulo de rigidez a medida que se incrementa el 
número de ciclos de aplicación de la carga desviador. Los valores de 𝐺 son mayores a 
mayor contenido en arena de la muestra, siendo la muestra AAG % la del valor más 
bajo de 𝐺. La mayor reducción de la rigidez a medida que se va desarrollando el 
ensayo la experimenta la muestra AAG-arena 20%, seguida de AAG-arena 10% y por 
último la muestra AAG %. Este comportamiento es debido a que la muestra AAG-
arena 20% posee una mayor densidad seca máxima según las curvas de 
compactación representativas obtenidas para cada tipo de muestra del estudio 
(Capítulo 6. Figura 6.2.1). Esto es debido a la mejor agrupación y acercamiento de los 
materiales durante la compactación de los agregados arcillosos y de las partículas 
arenosas que conforman la microfábrica de las muestras. 
Para un mejor estudio del comportamiento dinámico de los materiales se ha 
analizado el módulo de corte normalizado 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  con respecto a la deformación 
































Figura 7.1.15. Evolución de 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  obtenido del ensayo triaxial cíclico con respecto a la 
deformación cíclica (𝛶𝑐) para las muestras AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%. 
 
La figura 7.1.15 muestra una tendencia de decrecimiento similar del módulo de 
corte normalizado respecto a la deformación cíclica para los tres tipos de muestra. 
Para un mismo valor de deformación, el valor de 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄   es mayor para la muestra 
AAG %, seguida de la muestra AAG-arena 10% y el menor para la muestra AAG-
arena 20%, lo que indica que la muestra AAG % es más deformable que las muestras 
que contienen arena. La muestra menos deformable es la muestra con mayor 
contenido en arena, AAG-arena 20%. 
7.1.4. Coeficiente de amortiguamiento (𝑫) 
Se va a exponer el análisis realizado del coeficiente de amortiguamiento. El 
coeficiente de amortiguamiento (𝐷) o también llamado Damping ratio, muestra la 
capacidad que tiene un suelo para disipar la energía, por lo tanto, se ha estudiado su 
evolución en función del número de ciclos (𝑁) y con respecto a la deformación cíclica 
(𝛶𝑐). En la figura 7.1.16 se muestra la evolución del coeficiente de amortiguamiento (𝐷) 



































Figura 7.1.16. Evolución del coeficiente de amortiguamiento (𝐷) con el aumento del número 
de ciclos (𝑁) para las muestras AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%. 
  
Como se observa en la figura 7.1.16, el coeficiente de amortiguamiento aumenta 
de forma significativa en la muestra AAG % indicando un aumento de la liberación de 
las energías con el aumento de los ciclos y el esfuerzo desviador hasta que la muestra 
llega a la rotura. No obstante, la evolución de este parámetro no resulta tan evidente 
en las probetas mezcladas con material granular. Puede deducirse que de 0 a 400 
ciclos la muestra con mayor contenido en arena posee el mayor 𝐷, es decir, mayor 
capacidad para disipar la energía. En la probeta AAG-arena 10%, a partir de 300 ciclos 
la capacidad de disipar la energía comienza a aumentar (aumento de 𝐷). En la 
muestra AAG-arena 20% se observa también un aumento del coeficiente de 
amortiguamiento (𝐷) pero a partir de los 500 ciclos siendo éste aumento el menos 































También se aborda el cálculo de la evolución del coeficiente de amortiguamiento 
(𝐷) con respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐) (figura 7.1.17).  
 
 
Figura 7.1.17. Evolución del coeficiente de amortiguamiento (𝐷) con respecto a la deformación 
cíclica (𝛶𝑐) obtenido del ensayo triaxial cíclico para las muestras AAG %, AAG-arena 10% y 
AAG-arena 20%.  
 
En la figura 7.1.17 se observa que el amortiguamiento de la muestra AAG % 
aumenta según aumenta la deformación cíclica del material llegando a un coeficiente 
de amortiguamiento de 26% con una deformación cíclica de un 5%. La muestra AAG-
arena 10%, al principio de ensayo para deformaciones cíclicas muy bajas (<0.08%) 
muestra un descenso en amortiguamiento, para posteriormente aumentarlo hasta un 
valor de 𝐷 =12% con una 𝛶𝑐=1,39%. Sin embargo, la muestra que contiene el 20% de 
arena sufre un descenso en el amortiguamiento a medida que aumenta la 
deformación, para valores bajos de deformación (𝛶𝑐 entre 0,01 y 0,1), pero a mayores 
deformaciones el coeficiente de amortiguamiento aumenta ligeramente hasta un 




























7.2. Ensayo de Bender Element 
Una vez realizado el ensayo triaxial cíclico, se ha llevado a cabo el ensayo de 
Bender Element en la misma célula del ensayo triaxial para los tres tipos de muestras; 
AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20% con densidad máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) para el 
rango de diferentes presiones de confinamiento (0, 20, 50, 75 y 100 kPa).  
En las figuras 7.2.1 y 7.2.2 se muestran algunos de los resultados realizados 
mediante el ensayo de Bender Element de dos muestras; AAG % y AAG-arena 10% a 
distintas presiones de confinamiento, 20 kPa y 100 kPa respectivamente. 
 
 
Figura 7.2.1. Resultados obtenidos del ensayo de Bender Element para la muestra 
AAG % bajo una presión de confinamiento 20 kPa. 
 
 
Figura 7.2.2. Resultados obtenidos del ensayo de Bender Element para la muestra 
AAG-arena 10% bajo una presión de confinamiento 100 kPa. 








A partir de este ensayo se obtuvieron velocidad de ondas S (𝒗𝒔), velocidad de 
ondas P (𝒗𝒑) y el cálculo de módulo 𝐺𝑚𝑎𝑥 mediante la fórmula de Stokoe (1980): 
𝐺𝑚𝑎𝑥 = 𝜌 𝑣𝑠
2                                                    [4.8] 
 
donde 𝑣𝑠 es la velocidad de una onda de corte en el elemento de suelo y ρ es la 
densidad del material (Dobry & Vucetic, 1991). Los resultados obtenidos de la fórmula 
anterior se resumen en la tabla 7.2.1. En la gráfica de la figura 7.2.3 se observa la 
variación del módulo 𝐺𝑚𝑎𝑥 con la presión de confinamiento para los distintos 
materiales. 
Tabla 7.2.1. Resultados obtenidos de 𝒗𝒔, 𝒗𝒑 y 𝐺𝑚𝑎𝑥  para distintas presiones de confinamiento para las 























0 288 543 169 424 699 360 350 537 250 
20 221 1365 100 258 1666 133 312 1430 199 
50 230 1542 108 262 161 137 320 1661 208 
75 238 1603 116 273 1656 149 322 1616 212 





Figura 7.2.3. Variación de 𝐺𝑚𝑎𝑥 con respecto a la presión de confinamiento (𝜎3) 


































En general, se percibe en las curvas representativas de la figura 7.2.3 una 
tendencia que indica que los mayores valores de módulos de corte corresponden a las 
muestras con mayor porcentaje de material granular (AAG-arena 20%).  
El módulo 𝐺𝑚𝑎𝑥, en general, se incrementa de forma importante en las muestras 
AAG-arena 20% coherente con el aumento de la densidad seca máxima observada en 
la curva de compactación representativa. Este último comportamiento puede originarse 
probablemente, además de por la cantidad de los materiales granulares, por la mejor 
agrupación y acercamiento de los materiales durante la compactación.  
Por otra parte, según los resultados que se reflejan en la tabla 7.2.1, para la 
muestra AAG %, la velocidad de ondas S (𝒗𝒔), ondas P (𝒗𝒑) y el módulo de rigidez 
máximo (𝐺𝑚𝑎𝑥) aumentan según aumenta la presión de confinamiento. En el caso de 
la muestra AAG-arena 10%, la 𝒗𝒔 y el módulo 𝐺𝑚𝑎𝑥 aumentan también con el 
incremento de la presión de confinamiento. Sin embargo, la 𝒗𝒑 varía 
independientemente de la presión de confinamiento al igual que para la muestra AAG-
arena 20%. Para la muestra AAG-arena 20%, la 𝒗𝒔 y el módulo  𝐺𝑚𝑎𝑥 a partir de estos 
50 kPa de confinamiento, estos valores se mantienen más o menos estables. 
Destacar que el módulo 𝐺𝑚𝑎𝑥 muestra una tendencia marcada al decrecimiento 
desde 0 hasta 20 kPa de presión de confinamiento, a partir de la cual la rigidez se va 
incrementando en menor proporción. Esta tendencia es menos marcada en la muestra 
AAG-arena 20%. 
7.3. Comparativa de los ensayos dinámicos con las predicciones de las 
correlaciones de Ishibashi y Zhang (1993) y Darendeli (2001) 
Se ha realizado una comparación de los resultados obtenidos de los ensayos 
dinámicos de laboratorio, ya descritos anteriormente, con las correlaciones empíricas 
ampliamente usadas en la predicción de las características dinámicas de los suelos 
(módulo dinámico de corte (𝐺) y razón de amortiguamiento (𝐷)), en particular las 
formulaciones de Ishibashi-Zhang (1993) y Darendeli (2001), con el fin de verificar su 
aplicabilidad al material del presente estudio. Se comparan sus resultados con los 
obtenidos en ensayos de laboratorio realizados sobre las muestras AAG %, AAG-
arena 10% y AAG-arena 20%.  
 
 








7.3.1.  Ajuste con correlaciones de 𝑮 𝑮𝒎𝒂𝒙⁄  respecto a la deformación cíclica (𝜰𝒄) 
Aplicando el método de cálculo utilizado por Ishibashi y Zhang (1993) a los datos 
obtenidos del ensayo triaxial cíclico, con un índice de plasticidad 𝐼𝑃 = 42,9 para la 
muestra AAG %, 𝐼𝑃 = 36,1 para la AAG-arena 10% y para la AAG-arena 20% 𝐼𝑃 = 
47,3 (Capítulo 3), se ha usado la fórmula apropiada para un 𝐼𝑃 entre 15 y 70 %, ya 
previamente indicada al inicio del capítulo 2: 
𝑛(𝐼𝑃) = 7. 10−7𝐼𝑃1,976   15 < 𝐼𝑃 ≤ 70                             [2.4] 




𝑚(𝛶,𝐼𝑃)−𝑚0                                    [2.1] 
En la figura 7.3.1 se exponen las curvas superpuestas de los resultados 
obtenidos de las gráficas 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐) del ensayo 
triaxial cíclico con los ajustes realizados mediante Ishibashi y Zhang (1993) con objeto 
de apreciar mejor la calidad del ajuste respecto a los resultados del ensayo. 
 
 
Figura 7.3.1. Evolución 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐) del ensayo triaxial cíclico 
con los ajustes de Ishibashi y Zhang (1993) para las muestras AAG %, AAG-arena 10% y 
AAG-arena 20%. 
 
Comparando estos ajustes con los resultados del ensayo triaxial cíclico, se 








































de tener las curvas una tendencia de decrecimiento similar, en este caso, para un 
mismo valor de deformación, el valor de 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄   es mayor para la muestra AAG-arena 
20%, seguida de la muestra AAG % y el menor para la muestra AAG-arena 10% por lo 
que no llega a reproducir el comportamiento real de los materiales frente a las cargas 
cíclicas.   
Una vez expresados los ajustes de 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  por el método de Ishibashi y Zhang 
(1993), a continuación se ha utilizado el método de cálculo de Darendeli (2001). Se ha 
modificado el coeficiente de curvatura “a” de Darendeli (1997) para a=0,8, a=0,9, 
a=1,1 y a=1,2. Se han obtenido distintos ajustes según las gráficas de la figura 7.3.2 




Figura 7.3.2. Evolución 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐) del ensayo triaxial cíclico con los 
ajustes de Darendeli (2001) para las muestras (a) AAG %, (b) AAG-arena 10% y (c) AAG-arena 20%. 
    
Para la muestra AAG % el mejor ajuste es para a=1,2, para la AAG-arena 10% 





































































































los resultados obtenidos del ensayo triaxial cíclico llevado a cabo en el presente 
estudio. 
7.3.2. Ajuste con correlaciones del coeficiente de amortiguamiento (𝑫) respecto a 
la deformación cíclica (𝜰𝒄) 
Se aborda el ajuste del coeficiente de amortiguamiento (𝐷) respecto a la 
deformación cíclica (𝛶𝑐) mediante las correlaciones de Ishibashi y Zhang (1993) y 
Darendeli (2001) para establecer una comparativa con los resultados obtenidos del 
ensayo triaxial cíclico. 














) + 1}                 [2.5] 
Como se ilustra en la figura 7.3.3, los ajustes realizados según el método de 
Ishibashi y Zhang (1993) no reproducen la tendencia de la curva resultante de los 
materiales reales no obteniendo un ajuste óptimo del coeficiente de amortiguamiento 
(𝐷) por lo que no se puede establecer ninguna comparativa. 
 
 
Figura 7.3.3. Evolución del ajuste por el método de Ishibashi y Zhang (1993) del coeficiente de 
amortiguamiento (𝐷) respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐) para las muestras AAG %, AAG-





































Por el contrario, utilizando el método de cálculo de Darendeli (2001), se ha 
calculado 𝑏 y 𝐷𝑚𝑖𝑛 a partir de las fórmulas descritas anteriormente:  
𝐷𝑚𝑖𝑛 = (ɸ6 + ɸ7𝐼𝑃 𝑂𝐶𝑅
ɸ8)𝜎0
´ ɸ9[1+ɸ10 ln(𝑓)]                              [2.8] 
𝑏 = ɸ11 + ɸ12 ln(𝑁)                                                  [2.9] 
Se ha utilizado la tabla elaborada por Darendeli (2001) para los distintos grupos 
de materiales existentes, usando para el cálculo: 
ɸ6 = 9,58𝐸 − 1 
ɸ7 = 5,65𝐸 − 3 
ɸ8 = −1𝐸 − 1 
ɸ9 = −1,96𝐸 − 1 
ɸ10 = 3,68𝐸 − 1 
ɸ11 = 4,66𝐸 − 1 
ɸ12 = 2,23𝐸 − 2 
Se han utilizado los datos presentados en la tabla 7.3.1 del coeficiente de 
sobreconsolidación (OCR, Overconsolidation Ratio), índice de plasticidad (𝐼𝑃) y la 
presión de confinamiento del ensayo de 50 kPa, obteniendo así 𝑏 =0,57 y un 
coeficiente de amortiguamiento mínimo (𝐷𝑚𝑖𝑛) como se puede observar en la tabla 
siguiente. El coeficiente de sobreconsolidación (OCR) se ha obtenido de los datos 




                                                        [7.1] 
Donde 𝜎𝑝´ es la presión de preconsolidación y 𝜎𝑣0´ es la tensión vertical efectiva.  
Tabla 7.3.1. Datos para el ajuste por el método de Darendeli (2001). 
Muestras 
Parámetros Darendeli (2001) 
OCR IP (%) 𝑫𝒎𝒊𝒏 
AAG % 1 42,9 1,35 
AAG-arena 10% 3 36,1 1,30 
AAG-arena 20% 3 47,3 1,365 
 
 








Variando a=0,8, a=1 y a=1,2, se ha elaborado el ajuste del modelo del ensayo 
triaxial cíclico según Darendeli (2001) superponiéndolos con los resultados obtenidos 
del ensayo triaxial cíclico como se ilustra en las curvas de la figura 7.3.4 para los tres 




Figura 7.3.4. Evolución del coeficiente de amortiguamiento (𝐷) respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐) del ensayo 




Este método reproduce mejor los datos obtenidos del ensayo triaxial cíclico que 
el método de ajuste de Ishibashi y Zhang (1993) aunque no llega a reproducir la 
tendencia de la curva real del material, sobretodo la primera parte de las curvas 
experimentales. A pesar de ello, el método de aproximación es bastante adecuado 
para el material arcilloso (AAG %) y con el aumento del contenido de arena se alejan 


































































CAPÍTULO 8. MODELIZACIÓN MEDIANTE ELEMENTOS FINITOS 
En las últimas décadas, se han desarrollado los modelos constitutivos que 
puedan reproducir el comportamiento real de los materiales que son utilizados en 
obras de ingeniería. Varias investigaciones formularon con éxito una serie de modelos 
basados en diferentes conceptos como la elasticidad no lineal, el endurecimiento 
plástico, la teoría del estado crítico, la hipoplasticidad, etc. (Brinkgreve, 2005).  
Para llevar a cabo una modelización adecuada es fundamental llevar a cabo una 
serie de ensayos de laboratorio para determinar un número significativo de parámetros 
geotécnicos y poder así aplicar procedimientos y análisis matemáticos, realizar 
ensayos experimentales complejos y considerar las características y variables 
dependientes de la naturaleza del tipo de suelo que se va a modelizar. La evaluación 
de la capacidad y aplicabilidad del suelo frente a solicitaciones específicas es la base 
para la modelización numérica (Lade, 2005). 
Se ha llevado a cabo una modelización numérica mediante elementos finitos 
para definir los modelos constitutivos que permiten reproducir con fidelidad el 
comportamiento del material ante los estados de carga o solicitaciones observados 
experimentalmente. El método más utilizado en la actualidad para reproducir el 
comportamiento del terreno ante solicitaciones externas, y en el que se incluyen los 
diferentes modelos constitutivos del suelo, es el método de los elementos finitos. En 
este estudio se ha empleado el programa de elementos finitos Plaxis 8.5.  
La modelización numérica se ha realizado para los ensayos triaxiales de tipo CU 
para los tres tipos de muestras (AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%) del lado 
húmedo de la curva de compactación, para caracterizar el comportamiento tensión 
desviadora – deformación axial (𝜎𝑑 − 𝜀𝑎,) con modelos constitutivos. 
Los modelos constitutivos representan un conjunto de las ecuaciones 
matemáticas que definen la relación entre las tensiones y las deformaciones, o los 
incrementos de tensiones efectivas e incrementos de deformaciones. Debido a la 
simetría respecto a la geometría de la probeta cilíndrica del ensayo triaxial tanto en la 
dirección vertical como radial, la probeta queda definida por un cuarto de una sección 
vertical sobre la que se aplican las dos únicas cargas que intervienen en el cálculo 
(figura 8.1).  
 









Figura 8.1. Geometría de la probeta usada en la modelización para el cálculo en el programa 
Plaxis (Adaptado de Surarak et al., 2012). 
 
Se empleó un modelo axilsimétrico con elementos triangulares de 15 nodos, 
siendo, los ejes de simetría el cuarto superior derecho de la sección vertical de la 
probeta. Los límites se han establecido en los bordes izquierdo e inferior del modelo 
para que permitan desplazamientos perpendiculares en el modelo, sin embargo, se 
permite el desplazamiento en dirección tangencial. El resto de los contornos se 
encuentra en la condición del borde libre (figura 8.2). La carga axial (𝜎1) actuando 
sobre el plano superior, definida como carga distribuida A-A en la figura 8.2, equivale, 
en la primera fase del ensayo a la presión de confinamiento, y en la segunda fase a la 
tensión principal mayor. Sobre el plano vertical actúa la carga 𝜎2 = 𝜎3, que es la 
presión de confinamiento o isótropa, definida como la carga repartida B-B que 
permanece constante durante ambas fases del ensayo. 
 
Figura 8.2. Condiciones de carga de la probeta en el ensayo triaxial modelizada para el cálculo 
en el programa Plaxis. 








El análisis se ha realizado con los parámetros resistentes en tensiones efectivas, 
para el tipo de material no drenado. Las presiones de confinamiento de 50, 150 y 300 
kPa han sido los de los ensayos de laboratorio para los tres tipos de muestras, 
incrementando en la fase de rotura la carga axial progresivamente para cada presión 
de confinamiento. 
Se ha realizado un análisis plástico dividido en dos fases; la primera fase de la 
modelización es la misma que la primera fase del ensayo triaxial CU, por ello, se activó 
la presión de confinamiento (𝜎3) en ambos grupos de carga A y B (figura 8.2). El 
comportamiento no drenado del material debe ser ignorado durante esta fase ya que, 
como es un ensayo triaxial de tipo CU, en el proceso de consolidación de este ensayo 
se permite el drenaje durante esta fase. En la segunda fase los desplazamientos son 
reiniciados a cero y la muestra se carga solamente en la dirección vertical mientras 
que la presión horizontal se mantiene constante. Posteriormente, se seleccionó el 
modo de etapas de construcción para el cálculo sucesivo donde, se generaron fases 
sucesivas aumentando progresivamente la carga (𝜎1) hasta que se alcanza la rotura 
del material (modificar el valor del grupo A de carga mediante su selección en el 
modelo geométrico). El número de escalones de carga será aquel que permita definir 
adecuadamente la curva 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎, de forma que pueda ser comparada con la obtenida 
experimentalmente en el laboratorio en cada caso. 
De acuerdo a las curvas obtenidas de los ensayos triaxiales del laboratorio se 
han escogido los modelos constitutivos de Mohr-Coulomb (MC) y de Hardening Soil 
(HS) para la modelización ya que son los modelos que proporcionan un ajuste más 
óptimo (ver las figuras 4.6.1 y 4.6.4 Capítulo 4). 
Se han usado como datos de partida los parámetros de resistencia deducidos de 
los ensayos triaxiales para cada tipo de material (AAG %, AAG-arena 10% y AAG-
arena 20%), para el análisis de las curvas tensión desviadora - deformación (𝜎𝑑 − 𝜀𝑎) y 
presión intersticial – deformación (𝑢 − 𝜀𝑎) para el modelo de MC. 
Para el cálculo de las curvas (𝜎𝑑 − 𝜀𝑎) y (𝑢 − 𝜀𝑎) para el modelo de HS se han 
utilizado los parámetros elásticos básicos; el ángulo de fricción interno, la cohesión y el 








El módulo de rigidez triaxial de referencia (𝐸50
𝑟𝑒𝑓
) debe ser obtenido para una 
presión de referencia, en este caso es 𝑝𝑟𝑒𝑓 = 100 kPa. Se ha representado 








gráficamente la presión de confinamiento efectiva (𝜎3
´ ) en abscisas y el valor del 
módulo de rigidez 𝐸50
´  en ordenadas deducido a partir del modelo hiperbólico de 
Duncan y Chang (1970) de las curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 obtenidas de los ensayos triaxiales CU 
estáticos. En este plano se interpolan los valores de 𝐸50
´  del ensayo triaxial para 50, 
150 y 300 kPa de presiones de confinamiento y se obtiene el valor de 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
 para una 
presión de 100kPa (figura 8.3). En la tabla 8.1 se resumen los valores de 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
 
deducidos del grafico de la figura 8.3 para 3 diferentes tipos de muestra. 
 
Figura 8.3. Relación entre 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
 vs presión de confinamiento en efectivas para los tres tipos de 




deducido de la figura 8.3. 
Ensayos triaxiales tipo CU  AAG % AAG-arena 10% AAG-arena 20% 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇 





 se refiere a la rigidez del suelo cuando se encuentra bajo 





































El resumen de los parámetros deducidos de los ensayos experimentales para la 
modelización numérica en Plaxis con el modelo de Hardening Soil se exponen en la 
tabla 8.2.  
Tabla 8.2. Parámetros geotécnicos estimados en base a los ensayos triaxiales para el modelo 
constitutivo HS. 





𝑐´ Cohesión efectiva (kPa) 5 20 13 
𝜙´ Ángulo de fricción efectiva (°) 29 32 35 




Rigidez secante en ensayos 
triaxiales(kPa) 




Rigidez tangente para carga 
primaria edométrica (kPa) 
50kPa 2016 6063 5008 
150kPa 5737 10820 11725 
300kPa 9402 15170 16721 
𝐸𝑢𝑟
𝑟𝑒𝑓
 Rigidez en descarga-recarga (kPa) 31963 20519 3500 
𝑝𝑟𝑒𝑓 Esfuerzo de referencia (kPa) 100 100 100 
𝑚 
Dependencia de la rigidez al estado de 
esfuerzos 
1 1 1 
𝜈𝑢𝑟 


















Tras la calibración del modelo y de los parámetros geotécnicos de entrada, se 
evalúa la representatividad de distintos modelos constitutivos aplicados. Considerando 
que se realiza el estudio comparativo entre los resultados obtenidos mediante los 
ensayos del laboratorio y modelos numéricos, se pueden reajustar los parámetros 
geotécnicos en el programa de elementos finitos, para alcanzar la mejor 
representatividad del comportamiento del terreno en el laboratorio. La comparación 
realizada abarca las correlaciones entre la variación de la tensión desviadora (𝜎𝑑) con 
deformación axial (𝜀𝑎), y la variación de las presiones intersticiales generadas (𝑢) con 
deformación axial (𝜀𝑎).  








8.1. Modelización de las Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas (AAG %) 
En el siguiente apartado se ha analizado la muestra AAG % compactada del 
lado húmedo, detalladamente analizada en el Capítulo 5. Se han presentado las 
correlaciones 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 y 𝑢 − 𝜀𝑎 para establecer una comparación entre las curvas 
reales deducidas de los ensayos triaxiales y las estimadas por los modelos 
constitutivos del modelo de elementos finitos tomando como datos de entrada los 
parámetros geotécnicos deducidos del programa experimental. 
 
8.1.1. Comparativa de las curvas tensión desviadora – deformación para las AAG 
% 
Modelo de Mohr-Coulomb 
En la figura 8.1.1 se pueden observar tres gráficos en los que se pueden 
apreciar los resultados de los ensayos triaxiales de laboratorio (línea negra), los 
resultados de la modelización mediante Plaxis con los datos de entrada de los 
ensayos triaxiales (línea roja) y el ajuste más óptimo al ensayo triaxial variando los 
parámetros de entrada (línea azul). Cada gráfico corresponde a cada presión de 
confinamiento del ensayo triaxial, 50 kPa (a), 150 kPa (b) y 300 kPa (c). En la tabla 
8.1.3 se resumen todos los parámetros de entrada y los que se han modificado para el 
ajuste. 









Figura 8.1.1. Comparativa de curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante el modelo de 
MC para la muestra AAG % con una presión de confinamiento de (a) 50 kPa, (b) 150 kPa y (c) 300 kPa. 
 
De este modo, para una presión de confinamiento de 50 kPa, el comportamiento 
real del laboratorio correspondería al modelo constitutivo MC por lo que se ha variado 
la cohesión desde 5 kPa a 20 kPa, obteniendo así el ajuste más óptimo al tramo 
plástico del ensayo del laboratorio (curva azul). Para una presión de confinamiento de 
150 kPa y 300 kPa las curvas se asimilan más al modelo HS teniendo la forma 
semejante a una hipérbola, por ello no llega a ajustarse mediante el modelo MC. A 
pesar de ello, para  las presiones de confinamiento de 150 y 300 kPa se han 
representado las curvas con los parámetros obtenidos del laboratorio que no 
proporcionan un ajuste óptimo mediante el modelo MC (curvas rojas). El tramo elástico 
de las curvas tiene la pendiente similar dado que se emplea el mismo módulo de 
deformación 𝐸50
𝑟𝑒𝑓














Modelo de Hardening Soil 
El ajuste para el modelo de HS se observa en la figura 8.1.2. Para una presión 
de confinamiento de 50 kPa ningún ajuste mediante HS llega a ser válido, llegándose 
a variar la cohesión, el ángulo de rozamiento interno y el módulo 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
pero, como se ha 
comentado anteriormente, el comportamiento del material para bajas presiones de 
confinamiento se corresponde con el modelo constitutivo de MC. Para 150 kPa, el 
mejor ajuste de la curva es variando la cohesión de 5 kPa a 20 kPa, el ángulo de 
rozamiento interno de 29° a 35° y el módulo 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
 de 10654 kPa a 6000 kPa (curva 
azul). Para un confinamiento de 300 kPa el mejor ajuste de la curva es variando el 
módulo 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
 de 10654 kPa a 5000 kPa (curva azul).  
 
Figura 8.1.2. Comparativa de curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante el modelo de 
HS para la muestra AAG % con una presión de confinamiento de (a) 50 kPa, (b) 150 kPa y (c) 300 kPa. 
 








8.1.2. Comparativa de las curvas de presión intersticial – deformación para las 
AAG % 
En cuanto a la representación de las curvas de 𝑢 − 𝜀𝑎, se han reajustado los 
valores de las presiones intersticiales a 0 kPa que deberían corresponder a los 60 kPa 
de la presión de cola del ensayo triaxial de laboratorio en todos los casos. Se observa 
un aumento en generación de las presiones intersticiales dentro del rango elástico de 
las deformaciones para posteriormente disminuir estando en el rango de 
deformaciones plásticas. Para diferentes presiones de consolidación, el ajuste según 
diferente modelo constitutivo varía sin permitir concluir de manera global cuál de los 
dos modelos es el adecuado. Para 50 kPa de confinamiento los ajustes tanto mediante 
MC como mediante HS no consiguen demostrar la variación captada mediante los 
ensayos triaxiales. Sin embargo, para 150 kPa, los ajustes con el modelo de MC son 
preferibles frente al modelo HS. Las presiones intersticiales obtenidas de las 
modelizaciones de MC experimentan un gran aumento para las deformaciones 
pequeñas, para disminuir posteriormente de manera progresiva. Para 300 kPa de 
presión de confinamiento el mejor ajuste es el generado por el modelo de HS (figura 
8.1.3). 
 
Figura 8.1.3. Comparativa de curvas 𝑢 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante los modelos de 
MC y HS para la muestra AAG % con una presión de confinamiento de (a) 50kPa, (b) 150kPa y (c) 300kPa.  








8.1.3. Resumen de los parámetros de entrada para la modelización de las AAG % 
En la tabla 8.1.1 se muestra un resumen de los parámetros de entrada utilizados 
para la modelización de Mohr-Coulomb y Hardening Soil, y los parámetros variados si 
el ajuste con los datos obtenidos de los ensayos y de las correlaciones empíricas no 
son óptimos (valor subrayado en color amarillo). 









Parámetros ensayo triaxial  
HS  
Parámetros 




𝒄´(kPa) 5 20 𝒄´(kPa) 5 
No ajuste 
𝝓´(°) 29 29 𝝓´(°) 29 

















𝒄´(kPa) 5 5 𝒄´(kPa) 5 20 
𝝓´(°) 29 25 𝝓´(°) 29 35 
𝑬´(kPa) 111714 111714 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 10654 6000 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 5737 5737 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
 31963 18000 
𝝂 0,35 
300kPa 
𝒄´(kPa) 5 5 𝒄´(kPa) 5 5 
𝝓´(°) 29 23 𝝓´(°) 29 29 
𝑬´(kPa) 12097 12097 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 10654 5000 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 9402 9402 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇














8.2. Modelización de las Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas y 
estabilizadas con un 10% de arena (AAG-arena 10%) 
En el presente apartado se han estudiado las curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 y las curvas 𝑢 − 𝜀𝑎 
de la muestra AAG-arena 10% del lado húmedo para establecer una comparación 
entre las curvas deducidas de los ensayos triaxiales y las estimadas de los modelos 
constitutivos del estudio. 
8.2.1. Comparativa de las curvas tensión desviadora – deformación para las 
AAG-arena 10% 
Modelo de Mohr-Coulomb 
La modelización del material con un 10% de arena fue realizada del mismo modo 
que para la muestra AAG %. En la tabla 8.2.1 se resumen todos los parámetros de 
entrada y los que se han modificado para el ajuste. Como se puede observar en la 
figura 8.2.1 las pendientes del tramo elástico de las curvas son de suficiente precisión 
definidas mediante los parámetros deformacionales deducidos de los ensayos 
triaxiales. Para una presión de confinamiento de 50 kPa y 150 kPa las curvas del 
ensayo de laboratorio se asimilan al modelo HS teniendo la forma semejante a una 
hipérbola, por ello no llega a ajustarse correctamente mediante MC. Sin embargo, para 
una presión de confinamiento de 300 kPa, el comportamiento real del laboratorio 
correspondería a un modelo elasto-plástico perfecto tipo MC. 
 
 









Figura 8.2.1. Comparativa de curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante el modelo de MC 
para la muestra AAG-arena 10% con una presión de confinamiento de (a) 50 kPa, (b) 150 kPa y (c) 300 kPa. 
 
Modelo de Hardening Soil 
Los resultados de la modelización con HS se muestran en la figura 8.2.2. Con 
una presión de confinamiento de 50 kPa, el mejor ajuste de la curva se ha conseguido 
variando la cohesión de 21 kPa a 35 kPa y el ángulo de rozamiento interno de 32° a 
38°. Para 150 kPa el mejor ajuste con la curva del ensayo triaxial de laboratorio es 
variando la cohesión de 21 kPa a 35 kPa, el ángulo de rozamiento interno de 32° a 
38°, el módulo 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
de 6840 kPa a 5000 kPa y, en este caso, se ha variado el 
parámetro que depende de la rigidez de 𝑚 = 1 a 𝑚 = 0,6. Por último, para un 
confinamiento de 300kPa ningún ajuste mediante HS llega a ser válido, llegándose a 
variar el 𝐸50
𝑟𝑒𝑓
, la cohesión, el ángulo de rozamiento interno y el 𝑚 pero, como se ha 
comentado, el comportamiento del material para esta presión de confinamiento se 
corresponde con el modelo elasto-plástico perfecto de MC (Figura 8.2.1 (c)). 
 









Figura 8.2.2. Comparativa de curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante el modelo de HS 
para la muestra AAG-arena 10% con una presión de confinamiento de (a) 50 kPa, (b) 150 kPa y (c) 300 kPa. 
 
8.2.2. Comparativa de las curvas de presión intersticial – deformación para las 
AAG-arena 10% 
Para este tipo de material, para 50 y 150 kPa de presión de confinamiento las 
curvas de 𝑢 − 𝜀𝑎 que mejor se ajustan son mediante el modelo de MC. Para 300kPa 
se puede concluir que ni MC ni HS se ajustan a la curva del ensayo experimental 
(figura 8.2.3). 









Figura 8.2.3. Comparativa de curvas 𝑢 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante los modelos de 




















8.2.3. Resumen de los parámetros de entrada para la modelización de las AAG-
arena 10% 
En la tabla 8.2.1 se expone un resumen de los parámetros de entrada utilizados 
para la modelización mediante MC y HS, y los parámetros modificados si con los datos 
de los ensayos de laboratorio y de las correlaciones empíricas no son óptimos (valor 
subrayado en color amarillo). 
Tabla 8.2.1. Parámetros de entrada de los ensayos triaxiales y de ajustes para MC y HS para AAG-arena 10%. 
Material 
Parámetros 
















𝒄´(kPa) 21 15 𝒄´(kPa) 21 35 
𝝓´(°) 32 32 𝝓´(°) 32 38 
𝑬´(kPa) 6107 6107 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 6840 6840 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 6063 6063 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
 20519 20519 
𝝂 0,33 
150kPa 
𝒄´(kPa) 21 21 𝒄´(kPa) 21 35 
𝝓´(°) 32 32 𝝓´(°) 32 38 
𝑬´(kPa) 6813 6813 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 6840 5000 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 10820 10820 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇




𝒄´(kPa) 21 21 𝒄´(kPa) 21 
No ajuste 
𝝓´(°) 32 32 𝝓´(°) 32 
























8.3. Modelización de las Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas y 
estabilizadas con un 20% de arena (AAG-arena 20%) 
Por último, se muestra en este apartado el comportamiento de la muestra AAG-
arena 20% del lado húmedo para realizar una comparativa entre las curvas del ensayo 
triaxial CU y las estimadas por la modelización mediante Mohr – Coulomb y Hardening 
Soil. 
8.3.1. Comparativa de las curvas tensión desviadora – deformación para las 
AAG-arena 20% 
Modelo de Mohr-Coulomb 
En la tabla 8.3.1 se resumen los parámetros de entrada y los parámetros que se 
han variado para un ajuste de las curvas experimentales a las obtenidas de la 
modelización. Se puede concluir que las tres curvas (figura 8.3.1) poseen un buen 
ajuste en el tramo elástico lo que indica que los parámetros deformacionales hallados 
de los ensayos de laboratorio ofrecen una buena precisión para el ajuste. Sin 
embargo, para las presiones de confinamiento de 50 y 300 kPa las curvas del ensayo 
de laboratorio se asimilan al modelo HS por ello, el ajuste no llega a ser correcto 
mediante MC. Para una presión de confinamiento de 150 kPa el comportamiento del 
ensayo de laboratorio correspondería a un modelo elasto-plástico perfecto tipo MC.   
 









Figura 8.3.1 Comparativa de curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante el modelo de MC 
para la muestra AAG-arena 20% con una presión de confinamiento de (a) 50 kPa, (b) 150 kPa y (c) 300 kPa. 
 
Modelo de Hardening Soil 
Las curvas obtenidas mediante la modelización numérica con los parámetros 
resistentes deducidos de los ensayos triaxiales no se ajustan al comportamiento 
observado del laboratorio quedando las correlaciones debajo de las curvas 
experimentales, es decir, infravalorando las presiones intersticiales generadas durante 
los ensayos. Por lo tanto ha sido necesario variar diferentes parámetros para realizar 
los ajustes para las tres presiones de confinamiento. La primera parte de la curva, 
respecto a la pendiente de la misma, que indica el módulo de elasticidad, se ajusta 
adecuadamente a la curva experimental. Sin embargo, para la presión de 
confinamiento baja (50 kPa) no se llega al mismo valor de la resistencia pico, por lo 
tanto se han variado los parámetros de la cohesión y el ángulo de fricción, 𝑐´ = 35 𝑘𝑃𝑎 
y un 𝜙´ = 40° en lugar de 𝑐´ = 13 𝑘𝑃𝑎 y un 𝜙´ = 35°. Para la tensión de confinamiento 
de 150 kPa el ajuste de los parámetros es parecido, 𝑐´ = 38 𝑘𝑃𝑎 y un 𝜙´ = 40° aunque, 
el comportamiento del material para esta presión de confinamiento se corresponde con 
el modelo elasto-plástico de MC. Para finalizar, para 300 kPa de presión de 








confinamiento el ajuste variando el ángulo de fricción a 𝜙´ = 38° es suficiente (figura 
8.3.2). 
 
Figura 8.3.2. Comparativa de curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante el modelo de HS 
para la muestra AAG-arena 20% con una presión de confinamiento de (a) 50 kPa, (b) 150 kPa y (c) 300 kPa. 
 
8.3.2. Comparativa de las curvas de presión intersticial-deformación para las 
AAG-arena 20% 
En cuanto a las curvas de presión intersticial (figura 8.3.3), no llega a adaptarse 
el comportamiento de ningún modelo mediante MC o HS al comportamiento real de los 
ensayo de laboratorio ya que la forma de ninguna curva se ajusta de manera ideal a 
las curvas de los ensayos experimentales. La forma de las curvas para presión de 
confinamiento de 50 kPa podría ser parecida a la correspondiente al modelo MC, 
mientras que para el caso de la presión de confinamiento de 150 kPa podría ser 
próxima al modelo de HS. Sin embargo, para 150 kPa de confinamiento, el valor 
máximo de la presión intersticial generada es de 𝑢 = 93 𝑘𝑃𝑎, que es el mismo que en 
el ajuste mediante HS y corresponden al mismo nivel de deformación, 𝜀𝑎 = 12%. 










Figura 8.3.3. Comparativa de curvas 𝑢 − 𝜀𝑎 de los ensayos triaxiales y calculadas mediante los modelos de MC 













8.3.3. Resumen de los parámetros de entrada para la modelización de las AAG-
arena 20% 
El resumen de las modelizaciones realizadas para la muestra AAG-arena 20% 
con Mohr-Coulomb y Hardening Soil se puede observar en la tabla 8.3.1. El valor en 
color amarillo subrayado es el parámetro que se ha variado para poder llevar a cabo el 
ajuste de las curvas. 


















𝒄´(kPa) 13 13 𝒄´(kPa) 13 35 
𝝓´(°) 35 35 𝝓´(°) 35 40 
𝑬´(kPa) 7136 7136 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 11669 11669 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 5009 5009 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
 35007 35007 
𝝂 0,32 
150kPa 
𝒄´(kPa) 13 13 𝒄´(kPa) 13 38 
𝝓´(°) 35 35 𝝓´(°) 35 40 
𝑬´(kPa) 14087 14087 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 11669 11669 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 11725 11725 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
 35007 35007 
𝝂 0,32 
300kPa 
𝒄´(kPa) 13 13 𝒄´(kPa) 13 12,74 
𝝓´(°) 35 30 𝝓´(°) 35 38 
𝑬´(kPa) 29775 29775 
𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇
(kPa) 11669 11669 
𝑬𝒐𝒆𝒅  (kPa) 16722 16722 
𝑬𝒖𝒓(𝒌𝑷𝒂) = 𝟑𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇












CAPÍTULO 9. DISCUSIÓN Y CONCLUSIONES 
Como se ha expuesto a lo largo de los capítulos anteriores, la investigación 
realizada en esta tesis doctoral, presenta los resultados de las propiedades 
geotécnicas de suelos arcillosos (media-alta plasticidad) compactados y estabilizados 
empleando como material de estudio a la conocida Formación de Arcillas (margosas) 
Azules del Guadalquivir compactadas. Estas arcillas, debido a los accidentes 
geotécnicos de gran envergadura y a los problemas geotécnicos tan frecuentes que 
presentan estos materiales, se dispone de una amplia recopilación de sus 
características mineralógicas, estudio de su microfábrica y parámetros geotécnicos in 
situ (Oteo, 1994; Tsige, 1999; Olalla y Cuellar, 2001; Alonso et al. 2001; Tsige y Corral, 
2013; Alonso y Gens, 2006; Galera et al., 2009; Cooper et al., 2014).  
Sin embargo, apenas existen estudios sobre estas AAG compactadas a pesar de 
su uso en numerosos obras de tierra, siendo el estudio de gran interés práctico, 
además de los aspectos científicos que pueden aflorar de las interpretaciones de los 
parámetros geotécnicos de suelos arcillosos compactados y estabilizados. Por ello, en 
esta tesis se aborda de forma detallada todos los aspectos relacionados con la 
compactación de estas AAG. 
Los resultados obtenidos en esta tesis pueden ser aplicados como base de los 
estudios en cualquier obra de tierra en la que se emplean materiales geológicos con 
las mismas características granulométricas (distribución y contenido de finos) y 
composición mineralógica y química. Por otra parte, el la tesis se ha abordado, la 
modificación o en su caso mejora de las propiedades relevantes de estos suelos; 
cambio de volumen (expansión), compresibilidad, permeabilidad, resistencia y 
módulos de deformación dinámica, en el contexto de  “mejora de las propiedades 
geotécnicas de suelos definidos como marginales-inadecuados”.  
En este apartado se va a exponer los resultados obtenidos en forma de 
comparación de los parámetros de los tres tipos de suelos estudiados: AAG 
compactadas en estado puro AAG y AAG mezcladas con materiales granulares 
empleado mara la mejora o modificación de las propiedades geotécnicas adversas de 
estos suelos. A su vez, la discusión se realizará con un análisis de los resultados 
obtenidos en distintos estados de humedad-densidad (lado seco y húmedo de la 
óptima, estado de la densidad máxima seca) para cada una de las muestras indicadas 
anteriormente. 








9.1  Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas (AAG %) 
Las bases teórico prácticas de la compactación consisten en la obtención de un 
material con propiedades geotécnicas adecuadas, tales como aumentar de la 
resistencia, reducir o minimizar los asientos y el potencial expansivo y disminución de 
la permeabilidad entre otros. Los factores que controlan el mecanismo de 
compactación su posterior comportamiento, son las condiciones de humedad-
densidad, la energía de compactación junto con la naturaleza de los materiales 
(composición mineralógica y distribución granulométrica). Además, el comportamiento 
geotécnico de los materiales arcillosos compactados en términos de cambio de 
volumen, resistencia, compresibilidad y permeabilidad está controlado 
fundamentalmente por la  estructura o microfábrica producida durante la compactación 
y el contenido de humedad o el grado de saturación.  
Para el empleo de los materiales geológicos mediante el proceso de 
compactación en las distintas obras de tierra, se requiere el conocimiento de las 
condiciones de compactación previo, a su uso en ingeniería. Entre ellas, cabe destacar 
el comportamiento de los materiales en relación con el contenido del agua con la 
densidad seca y la microfábrica resultante. Esto va a condicionar el comportamiento 
del suelo; su deformabilidad, compresibilidad, resistencia frente a cargas estáticas y 
dinámicas. 
Relación humedad-densidad y microfábrica de las AAG % 
Como se ha expuesto anteriormente, los factores que controlan el proceso de 
compactación de los suelos son; la composición mineralógica del suelo, el contenido 
en humedad, la energía de compactación y la microfábrica del suelo. 
La composición mineralógica del suelo afecta a la relación humedad – densidad 
seca del material y, por tanto, determina la forma de la curva de compactación como 
estudiaron Lee y Suedkamp (1972). Los suelos de carácter expansivo son arcillas de 
alta plasticidad que están formados por un gran contenido de minerales arcillosos 
como es el caso de las AAG.  
La influencia del agua en el proceso de compactación es de suma importancia 
ya que condiciona la evolución de la curva de compactación como estudiaron Johnson 
y Sallberg (1960) y Seed y Chan (1961). Barrera et al., (2004) en su estudio 
concluyeron que el parámetro fundamental que gobierna la respuesta del suelo al 
compactarse es el contenido del agua. En la curva de las AAG % obtenida con la 








energía de Proctor normal (PN) se puede observar que, al ir añadiendo agua al suelo, 
la pendiente de la curva es muy suave, lo que indica que a bajas cantidades de agua 
se genera una fuerza de succión que no llega a ser superada o modificada por esta 
energía al ir añadiendo agua hasta llegar a la densidad seca máxima (𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥). El 
contenido en agua bajo el cual se alcanza la máxima densidad seca se llama 
contenido de agua óptimo (𝑤𝑜𝑝𝑡). Más allá de un cierto contenido en agua, la curva 
también tiene una pendiente baja ya que cualquier incremento en el contenido en agua 
tiende a reducir la densidad seca debido a que el agua toma los poros que podrían 
haber sido ocupados por las partículas arcillosas y el suelo, por lo tanto, está casi 
saturado. Sin embargo, en la curva de compactación de las AAG % obtenida con la 
energía de Proctor modificado (PM) se genera una mayor fuerza de succión a bajas 
cantidades de agua hasta alcanzar una 𝑤𝑜𝑝𝑡 (con una 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥) mejor definida. Al 
continuar con el incremento de agua, la muestra disminuye su densidad seca debido a 
que el suelo está casi saturado y posee poco aire entre sus poros a eliminar. Para las 
AAG %, las curvas de compactación obtenidas para la energía de PN y PM indican 
que existe muy poca influencia de la energía de compactación para este tipo de suelos 
arcillosos compactados. 
Durante el proceso de compactación se va generando una microfábrica que 
depende, básicamente, de la energía aplicada (densidad seca alcanzada) y del 
contenido de agua (Rico y Del Castillo, 1976). El contenido de agua de compactación 
es la cualidad del suelo que tiene mayor efecto sobre la microfábrica resultante como 
dedujeron Barden y Sides (1970). Por este motivo, se ha estudiado la microfábrica de 
las AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝑤𝑜𝑝𝑡), del lado seco y del lado húmedo para el 95% de la 
densidad seca máxima obtenida de la curva de compactación con la energía de PN. 
En el lado seco se observó la formación de agregados arcillosos relativamente 
grandes separados por una porosidad heterométrica importante. Su microfábrica, en 
general, no presenta un aspecto denso y cabe mencionar que la existencia de la 
porosidad es debida a que no ha sido superada por la energía de compactación. En el 
estado con 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 existe una reorientación de estos agregados arcillosos y de la 
porosidad siendo ésta menor que en la muestra del lado seco. Por último, en el lado 
húmedo la muestra presenta una mayor dispersión de las arcillas formando una 
microfábrica más continua por las láminas de arcilla que se encuentran tapizando los 
agregados y presenta menor porosidad. Esta diferencia de microfábrica generada 
durante la compactación del suelo arcilloso fue ya estudiada por numerosos autores 
como Lambe (1958), Seed y Chan (1959), Brackley (1975),  Mc. Gown y Collins (1975) 








y Buenfil (2007) entre otros. Esta influencia que ejerce el agua en la formación de 
agregados fue estudiada por numerosos autores como Delage et al. (1996), Romero y 
Simms (2008), Lee & Zhang, (2009) y Monroy et al. (2010). 
La 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 obtenida para las AAG % es menor que la de las AAG inalteradas. Esto 
es debido a la gran succión que se genera en estos materiales al ser compactados, 
por la formación de los agregados arcillosos, que es característico de suelos 
expansivos. Este hecho se puede observar en la microfábrica estudiada de las AAG % 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, del lado seco y del lado húmedo. 
Además, los valores obtenidos de la humedad óptima (𝑤𝑜𝑝𝑡) se encuentran por 
debajo del 𝐿𝑃 del material, característica típica de suelos arcillosos y expansivos como 
se aprecia en la tabla 9.1. Se han comparado los resultados obtenidos de las AAG % 
del estudio con los valores de otros suelos expansivos compactados recogidos en el 
estudio de Houngyu (2015). Cabe destacar que todos los suelos poseen la 𝑤𝑜𝑝𝑡 
inferior o cercana al 𝐿𝑃.     
Tabla 9.1. Propiedades de suelos expansivos compactados (Houngyu T., 2015). 
Tipo de suelo 𝑮𝒔 𝒘𝒐𝒑𝒕 (%) 𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 (kN/m
3
) 𝑳𝑷 (%) 
Texas 2,72 17 16,4 18 
Oklahoma 2,83 24 15,9 20 
Arcilla francesa 2,70 32 13,5 65 
Colorado 2,70 19 16,5 21 
Grayson 2,73 24 14,6 26 
San Antonio 2,79 22 16,1 24 
San Diego 2,72 17 17,4 14 
Zaoyang 2,67 20,5 16,6 19,5 
Presente tesis 
(AAG %) 
2,67 23,9 15,2-15,4 32 
 
  
A continuación se han comparado las curvas de compactación de las AAG % 
con la energía de PN y PM, donde se puede apreciar la poca influencia de la energía 
de compactación sobre las AAG %, con materiales procedentes de otros estudios 
(figura 9.1):  








- Suelos del Mioceno del Río Pancrudo; arcillas pardas (CH) y arcillas pardas 
amarillentas (CL) con sus curvas de compactación con energías de PN y de 
PM. (Alonso 2004)  
- Arcilla arenosa, arena fina uniforme y arcilla. Head y colaboradores (2006) 
comparan las distintas curvas de compactación con una energía de PN. 
- Suelo arcilloso obtenido de Al-Hadbaa procedente de la ciudad de Mosul 
(Suhail et al., 2008).  
 
Figura 9.1. Curvas de compactación de materiales de otros estudios y de las AAG % de la presente 
tesis (Línea continua: energía de PN; línea discontinua: energía de PM). 
 
Deformabilidad  
En lo relativo a la deformabilidad de los materiales se han estudiado los cambios 
de volumen que experimentaron estos suelos compactados. Por ello, se estudiaron las 
presiones de hinchamiento en los tres estados de humedad y el hinchamiento libre de 
las AAG %.  
Presión de hinchamiento e hinchamiento libre: El hinchamiento libre se 
encuentra en torno al 7%, es decir, el material presenta un valor muy alto. La presión 








de hinchamiento de las muestras AAG % del lado seco posee un valor de 135,4 kPa, 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 de 240 kPa y del lado húmedo de 93,8 kPa. Además, se calcularon las 
presiones de hinchamiento mediante las correlaciones empíricas propuestas por 
Cimen et al. (2012) en los tres estados de humedad, obteniendo valores de 184,5 kPa 
del lado seco, 147,3 kPa con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y 140,8 kPa del lado húmedo. Se puede 
observar que a mayor humedad de compactación, utilizando la misma energía de 
compactación, la presión de hinchamiento se redujo, mientras que a menor humedad, 
la presión de hinchamiento aumenta, esto es similar a lo indicado en los estudios 
realizados por Rico y Del Castillo (1992) y Llique y Guerrero (2014). Aunque, para 
estas AAG % la muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 es la que posee la mayor presión de 
hinchamiento. Estos valores obtenidos de presiones de hinchamiento para las AAG % 
son inferiores a los que presentan las AAG inalteradas (627,6 kPa) (Tsige, 1999). 
Con estos resultados obtenidos de presión de hinchamiento e hinchamiento 
libre, estos materiales compactados serían considerados como inadecuados, es decir, 
rechazados para su uso en cualquier tipo de obra de tierra.    
La presión de hinchamiento y el hinchamiento libre de las AAG inalteradas 
también fueron determinadas por otros autores obteniendo valores relativamente altos; 
Tsige (1999) con valores entre 225 – 882 kPa de presión de hinchamiento y un 
hinchamiento libre entre 3,2 y 5,3%, Olalla y Cuellar (2001) con una presión de 
hinchamiento de 126 kPa y Elert et al. (2016) con una presión de hinchamiento de 500 
kPa y un hinchamiento libre de 8,6%.   
Compresibilidad 
En relación a la compresibilidad o asiento de las AAG % se estudió la evolución 
del desplazamiento vertical (por consolidación) sufrido para una determinada carga 
aplicada y su evolución en el tiempo (asiento-tiempo) medido, mediante el parámetro 
coeficiente de consolidación (𝐶𝑣) y el coeficiente de permeabilidad (𝑘). Se puede 
destacar la diferencia de la evolución entre las muestras compactadas por debajo de la 
humedad óptima (lado seco) y por encima de ésta (lado húmedo) que se corrobora 
con la microfábrica resultante; formación de agregados arcillosos grandes y mayor 
porosidad intra-agregados en las probetas compactadas del lado seco y una 
microfábrica dispersa, más continua, con porosidad baja y de menor tamaño en 
probetas del lado húmedo. Por este motivo, al aumentar el contenido en humedad de 
las muestras, el 𝐶𝑣 y el 𝑘 se van reduciendo; la muestra AAG % del lado seco tiene un 
𝐶𝑣 de 3,3x10
-8 m2/s, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 de 1,4x10
-8 m2/s y del lado húmedo de 1x10-8 m2/s, 








como la 𝑘 para la muestra del lado seco de 2,5x10-11 m/s, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 de 9,8x10
-12 
m/s y del lado húmedo de 7x10-12 m/s. Estos resultados concuerdan con los estudios 
llevados a cabo por Mitchel (1956) y Lambe (1960). 
Debido a las microfábricas que presentan las muestras, en las probetas 
compactadas del lado seco se ha registrado una deformación elástica o inicial 
importante debido, fundamentalmente, a la destrucción o cierre de la porosidad intra-
agregados, mientras que en las muestras del lado húmedo se ha observado un 
predominio de la deformación por consolidación secundaria (producida debido a la 
disipación del exceso de la presión de poros generada durante la carga).  
Por otra parte, en todos los casos, las probetas muestran que, a medida que 
aumenta la tensión vertical efectiva, los incrementos de deformación experimentados 
son cada vez menores, es decir, las muestras tienden a ser más rígidas (los 
incrementos de la deformación son cada vez menores). 
A su vez, la presión de hinchamiento influye de manera importante en el grado 
de compresibilidad de las muestras. En las curvas edométricas (𝑒0 − 𝜎𝑣
´ ) se ha 
observado que comienzan con un tramo horizontal (con muy poca variación del índice 
de poros) que se mantiene estable hasta unas presiones efectivas (muestra del lado 
seco 90 kPa, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 con 100 kPa y del lado húmedo con 70 kPa) que se 
encuentran cercanas a las presiones de hinchamiento de los materiales. Una vez las 
muestras superan estas presiones de hinchamiento, el material se deforma siguiendo 
la curva noval, obteniendo un índice de compresión (𝐶𝑐 = 0,24 − 0,20) con una 
deformación de carácter plástico y con una recuperación muy baja. Los suelos 
compactados del lado seco son los que poseen mayor índice de compresibilidad 
(𝐶𝑐 = 0,24), seguidos de los suelos con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 (𝐶𝑐 = 0,21) y por último del lado 
húmedo (𝐶𝑐 = 0,20). Esto es debido a que las AAG % del lado seco poseen el mayor 
índice de poros (𝑒0 = 0,85) de las muestras en comparación con los índices de poros 
de las otras muestras con distintos estados de humedad (con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del lado 
húmedo), al igual que concluyó Soares (2011) en su estudio. 
Resistencia a cargas estáticas 
Para completar el análisis de las propiedades geotécnicas se ha estudiado la 
resistencia de las AAG % mediante el ensayo triaxial de tipo CU ya que con este 
equipo, el suelo arcilloso ensayado está sometido a un estado de tensiones muy 
parecido al que la muestra inalterada lo estaría en el terreno.  








Al realizar el análisis del esfuerzo desviador respecto a la deformación, se ha 
observado que las muestras AAG % compactadas con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y las del lado húmedo 
presentan un comportamiento plástico con una ligera tendencia al endurecimiento en 
algunos casos. Es decir, las AAG % pierden el carácter frágil que presentan las AAG in 
situ (Tsige, 1999).  
En el estudio de las presiones intersticiales respecto a la deformación se observó 
que la muestra AAG % en el estado de 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 generó presiones intersticiales negativas 
para bajas tensiones de confinamiento. Este comportamiento se debe, 
fundamentalmente, a que ha tenido lugar un hinchamiento del material. Este 
hinchamiento, que provoca un incremento del índice de poros y por tanto una 
disminución de la presión intersticial, no es reprimido por la presión de confinamiento 
aplicado a la probeta, lo que significa que la presión de hinchamiento de estas arcillas, 
en estas condiciones, es mayor a 150 kPa. Esto se confirma con la presión de 
hinchamiento de 240 kPa obtenida en el estudio de la deformabilidad para la muestra 
AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. Esta generación de presiones intersticiales negativas es debida 
al menor contenido en humedad de las muestras como expresó Mun et al. (2016). Sin 
embargo, para las muestras compactadas del lado húmedo, esta presión intersticial se 
incrementó positivamente de manera significativa en la medida en que se 
incrementaba la presión de confinamiento y el nivel de deformación axial, por lo que no 
existió una disminución brusca de las presiones intersticiales. Svoboda y McCartney 
(2014) realizaron ensayos triaxiales de tipo CU sobre las arcillas de Boulder con mayor 
contenido en humedad y también obtuvieron unas presiones de poros positivas. Este 
es uno de los principales motivos por los que, en arcillas expansivas, en algunas 
normativas se recomienda la utilización de este tipo de materiales compactados del 
lado húmedo.  
Se estimó el módulo 𝐸50 para la muestra AAG % en los dos estados de 
humedad. En las muestras AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 no se observa un incremento claro del 
𝐸50 con la presión de confinamiento (para unas presiones de confinamiento de 50, 150 
y 300 kPa se obtuvieron unos 𝐸50 de 1150 kPa, 14567 kPa y 4007 kPa 
respectivamente). Esto es debido a la reducción que experimenta la probeta del tramo 
elástico por la aplicación de la mayor presión de confinamiento (300 kPa). Sin 
embargo, las muestras compactadas del lado húmedo a mayor presión de 
confinamiento, mayor 𝐸50 (para 50, 150 y 300 kPa se obtuvieron unos 𝐸50 de 9540 
kPa, 11714 kPa y 12097 kPa respectivamente).  








En la representación de los círculos de Mohr correspondientes se han obtenido 
las envolventes de rotura. En las AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 la envolvente de rotura no se 
llegó a ajustar correctamente a los círculos de Mohr debido a los fenómenos de 
hinchamiento experimentados por las probetas, por ello, su cohesión y ángulo de 
rozamiento son; en totales de 𝑐 = 30,5 kPa y 𝜙 = 22,4° y en efectivas de 𝑐´= 0 kPa y 
𝜙´=29,6°. Mientras que la muestra AAG % del lado húmedo la envolvente de rotura se 
definió perfectamente, obteniendo valores; en totales de 𝑐 = 23,5 kPa y 𝜙 = 18,4° y en 
efectivas de 𝑐´= 4,9 kPa y 𝜙´=29,1°.  
Los valores obtenidos para las AAG por Oteo (1994) son de 𝑐´ entre 12 y 30kPa 
y un 𝜙´ entre 25° y 34°. Ayala-Carcedo (2004) 𝑐´= 31 – 61 kPa y 𝜙´=25°. Alonso y 
Gens (2006) 𝑐´= 65 kPa y 𝜙´=24,1°. Alonso y Pinyol, (2007) 𝑐´= 12,2 kPa y 𝜙´=30° para 
muestras inalteradas y 𝑐´= 7,8 kPa y 𝜙´=25° para muestras remoldeadas.  
Como la envolvente de rotura de los círculos de Mohr no se ajustó correctamente 
en algunas muestras, se calculó la línea CSL con las trayectorias de tensiones en el 
espacio 𝑝´ − 𝑞. Para las AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, las trayectorias de tensiones exhiben el 
comportamiento de hinchamiento que experimentan las muestras a bajas tensiones de 
confinamiento. La línea CSL presenta un 𝜙´=29,3° lo que indica que el ajuste es 
correcto (envolvente de rotura: 𝜙´=29,6°). Las trayectorias de tensiones de las 
muestras con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 poseen al principio del ensayo un comportamiento contractivo 
y, posteriormente, según se va aumentando el desviador, se pone de manifiesto un 
comportamiento dilatante del material. Sin embargo, las muestras del lado húmedo 
poseen unas trayectorias de tensiones diferentes ya que poseen un comportamiento 
elástico que posteriormente tienden a suavizar su pendiente (como ocurre en las 
curvas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎).  
En lo relativo al parámetro 𝐴 de Skempton calculado, aumenta con el incremento 
de la presión de confinamiento. La muestra AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 posee valores 
negativos para bajas presiones de confinamiento corroborando el fenómeno de 
hinchamiento experimentado por el material (para unas presiones de confinamiento de 
50, 150 y 300 kPa se obtuvieron unos 𝐴 de -0,47, -0,24 y 0,03 respectivamente), 
mientras que para las muestras del lado húmedo se han estimado valores positivos 
(para 50, 150 y 300 kPa se obtuvo un 𝐴 de 0, 0,2 y 0,37 respectivamente) 
correspondiendo con las presiones intersticiales positivas generadas. Según 
Skempton (1954), las muestras con valores entre 0 y 0,5 son arcillas ligeramente 








sobreconsolidadas (muestras del lado húmedo), mientras que los suelos que tienen 
valores entre -0,5 y 0 se trata de arcillas muy sobreconsolidadas (muestras con la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 para presiones de confinamiento de 50 y 150 kPa). 
Los valores obtenidos en la presente tesis doctoral son ligeramente inferiores a 
los de Alonso y Gens (2006) en su estudio de las AAG inalteradas con valores que 
varían entre 𝐴 = 0,7 / 0,45 / 0,24 / 0,49 y 0,8. 
Resistencia a cargas dinámicas 
Por último, se han estudiado las propiedades geotécnicas de la AAG % con la 
𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 sometida a cargas cíclicas. Se ha observado que, frente a cargas cíclicas, la 
muestra AAG % también experimenta el fenómeno de hinchamiento. Esto es debido a 
que los procesos de carga cíclicos en suelos arcillosos saturados se caracterizan por 
suceder rápidamente, casi en una condición no drenada en la cual, no hay expulsión 
del agua que está presente en los poros durante la aplicación de la carga cíclica. Este 
comportamiento conduce a deformaciones en el suelo, y al desarrollo de excesos de 
presión de poros debido a la tendencia al cambio del volumen del suelo arcilloso 
(Chaves, 2011), hecho que se observa con la muestra AAG % del estudio. La muestra 
AAG % supera la presión de confinamiento llegando a la rotura a deformaciones muy 
bajas (inferior a 1%), debido al hinchamiento ocurrido en la muestra.  
 
Una vez expuestos los resultados de las AAG %, a continuación se presentan la 
comparativa y discusión de los resultados de las AAG compactadas y estabilizadas 
con mezcla de material granular con un 10% y 20% de arena. 
9.2  Arcillas Azules del Guadalquivir compactadas y estabilizadas 
También se llevó a cabo la compactación y estabilización de estos suelos 
arcillosos (AAG) mediante mezcla mecánica de material granular. Por este motivo se 
ha comparado el comportamiento geotécnico de las AAG % con las muestras 
estabilizadas con un 10% y un 20% de material granular (AAG-arena 10% y AAG-
arena 20%). Con ello se pretende evaluar la mejora que presentan las AAG % tanto 
compactadas como estabilizadas, para su viabilidad en obra civil en los apartados 
expuestos a continuación. 
Relación humedad-densidad y microfábrica 








Se ha estudiado la influencia que ejerce en la relación humedad-densidad seca 
la introducción de material granular sobre las AAG cuando son compactadas (figura 
9.2a y b). Se puede observar que, para una energía de compactación de PN, al ir 
aumentando la cantidad de material granular en las muestras, la 𝑤𝑜𝑝𝑡 va disminuyendo 
y la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 se va incrementando. Esto es debido a que a mayor contenido en arena, la 
muestra posee una mayor 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 ya que existe un mejor empaquetamiento de las 
partículas arcillosas con las partículas arenosas. Este hecho se corrobora con la 
microfábrica observada de las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20% que 
presentan grandes agregados de arcilla con las partículas de arena dispuestas en un 
esqueleto de la forma “grano (agregado de arcilla) a grano (arena)” con un tamaño 
medio de los poros. Estos datos concuerdan con la tendencia obtenida por Henderson 
y Lisle (1988), Faure y Mata (1994), Alawaji (1997), Leelani et al. (1992), Abdelrahman 
y Shahien (2004) y Khan et al. (2014). Como con las muestras AAG %, se ha llevado a 
cabo un estudio de la microfábrica en los tres estados de humedad de las muestras 
con arena en su mezcla (AAG-arena 10% y AAG-arena 20%). En general, las 
muestras del lado seco se caracterizan por la formación de agregados relativamente 
grandes, separados por una porosidad heterométrica importante, con unos conectores 
sobre todo de arcillas y los fragmentos de arena se encuentran mezclados con los 
agregados formando elementos individuales también unidos por puentes de arcilla. 
Las muestras con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 muestran una reducción del tamaño de los agregados y de 
la porosidad, y a diferencia con las AAG %, estas muestras con arena no poseen 
reorientación de su microfábrica. Las muestras compactadas del lado húmedo se 
caracterizan por tener una microfábrica más homogénea con poca presencia de 
agregados individualizados y macroporos siendo, el contacto entre las partículas, más 
directo.  
Al ir introduciendo mayor porcentaje de arena en las muestras, la saturación con 
la que se obtuvo la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 de cada suelo va disminuyendo notablemente; para AAG % 
de 𝑆𝑟 = 85%, para AAG-arena 10% de 𝑆𝑟 = 82% y para AAG-arena 20% de 𝑆𝑟 = 77%. 
Para suelos cohesivos la saturación del material suele ser del 85% y algo mayor para 
suelos netamente arcillosos, por lo tanto, con la introducción de arena en las muestras 
este comportamiento cohesivo del material se va reduciendo gradualmente en 
proporción al porcentaje de arena introducida. Por lo tanto, se deduce que las 
propiedades del suelo tras la compactación quedan definidas por la granulometría del 
suelo, como expuso Alonso (2004), así como de las condiciones de humedad y 
densidad seca del mismo.  








Por lo tanto se puede establecer que el comportamiento de estas arcillas con la 
introducción de un 10% y un 20% de material granular para la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 se ajusta a un 
modelo de regresión lineal con un R2 del 0,998 y para la 𝑤𝑜𝑝𝑡 también se ajusta a un 
modelo de regresión lineal con un R2 del 0,999. 
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Los resultados preliminares de la deformabilidad, comentados en el apartado 
anterior, demuestran la alta expansividad en términos de porcentaje de expansión de 
la AAG %. No obstante, con la introducción de material granular se produce una 
reducción notable de los parámetros expansivos (presión de hinchamiento e 
hinchamiento libre). En la figura 9.3 (a) y (b) se muestran la evolución de los 
resultados de la presión de hinchamiento y del hinchamiento libre con la adición de 
material granular. Se aprecia que las muestras con sólo el 10% de arena muestran 
una reducción de la deformabilidad de un 51% de la presión de hinchamiento y 62% 
del hinchamiento libre. Las muestras con un 20% de arena poseen una reducción de 
las propiedades expansivas; 98% de la presión de hinchamiento y 94% del 
hinchamiento libre, es decir, llega a valores casi despreciables. Este carácter 
expansivo de la muestra AAG % responde perfectamente a la elevada composición del 
mineral esmectítico de las muestras y con la introducción del material granular este 
carácter expansivo se reduce considerablemente. Estos resultados corresponden con 
los resultados obtenidos de Abdelrahman y Shahien (2004) y ElKholy (2008).  
El comportamiento de las AAG % con la introducción de un 10% y un 20% de 
material granular para la densidad seca máxima de cara a la presión de hinchamiento 
se ajusta a un modelo de regresión lineal con un R2 del 0,999 y para el hinchamiento 
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Además, cabe mencionar que esta reducción de la presión de hinchamiento se 
produce en los tres tipos de probetas; por debajo de la humedad óptima (lado seco), 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y por encima de ésta (lado húmedo). En la figura 9.4 se observa la 
comparación de la reducción de la presión de hinchamiento en los tres estados de 
humedad-densidad seca.  
 
Figura 9.4. Relación de los tres estados de humedad-densidad seca con la 
presión de hinchamiento para las muestras compactadas y estabilizadas. 
 
Compresibilidad 
Para la compresibilidad o asiento de las AAG-arena 10% y AAG-arena 20% 
también se llevó a cabo el estudio de la evolución del desplazamiento vertical sufrido 
para cargas verticales y su evolución en el tiempo, mediante el parámetro 𝐶𝑣 
(coeficiente de consolidación) y el 𝑘 (coeficiente de permeabilidad). Para ambas 
muestras, el 𝐶𝑣 y el 𝑘 se van reduciendo al aumentar el contenido en humedad. Esto 
es debido a la microfábrica que poseen las muestras; en general, presentan grandes 
agregados arcillosos con partículas arenosas y con mayor porosidad del lado seco, 
mientras, del lado húmedo poseen una microfábrica más continua, dispersa, con 
menor tamaño de la porosidad y de los agregados arcillosos que se encuentran 














































AAG-arena 20% del lado seco sometida a la máxima carga vertical (1000 kPa) no es el 
esperado según los resultados obtenidos de los ensayos.  
Debido a esta microfábrica, las muestras compactadas del lado seco presentan, 
como en la muestra AAG %, una deformación elástica importante por la destrucción o 
cierre de la porosidad, mientras que en las muestras del lado húmedo también 
predomina la deformación por consolidación secundaria. 
Realizando una comparativa entre los tres tipos de muestras (AAG %, AAG-
arena 10% y AAG-arena 20%) el 𝐶𝑣 va aumentando según se incrementa el contenido 
en material granular; la muestra AAG % posee un 𝐶𝑣 de 1,4x10
-8 m2/s, la muestra 
AAG-arena 10% de 1,6x10-8 m2/s y la AAG-arena 20% de 1,8x10-8 m2/s. Es decir, con 
la introducción de arena en la mezcla se reduce el tiempo de asiento del material. Por 
ello, el coeficiente de permeabilidad (𝑘) de las muestras también aumenta a mayor 
contenido en material granular (para la AAG % el 𝑘 es de 9,8x10-12 m/s, para AAG-
arena 10% de 1x10-11 m/s y la AAG-arena 20% de 1,1x10-11 m/s) como también 
observaron anteriormente Sivapullaiah et al. (2000) y Prakasha y Chandrasekaran 
(2005) en sus estudios. Además, en todas las muestras (del lado seco, con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y 
del lado húmedo), a medida que aumenta la tensión vertical efectiva, el 𝑘 y el 𝐶𝑣 se va 
reduciendo como también expresaron Robinson y Allam (1998).     
Por otra parte, en todos los casos, las muestras AAG % contienen los menores 
módulos edométricos (𝐸𝑚), sin embargo, con la introducción de arena el 𝐸𝑚 aumenta, 
es decir, los suelos adquieren una mayor rigidez con la mezcla de material granular. 
Por ejemplo, para las muestras con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, la muestra AAG % tiene 𝐸𝑚 de 14500 
kPa, para la AAG-arena 10% de 15800 kPa y de 16000 kPa para la AAG-arena 20%. 
Además, a medida que aumenta la tensión vertical efectiva, los incrementos de 
deformación que sufren las muestras son cada vez menores, es decir, las muestras 
tienden a ser más rígidas en todos los casos.  
Como dedujeron Cueto et al. (2009), éstos resultados obtenidos son debido a la 
menor cantidad de aire y agua presente en las muestras de suelo con el 10% y 20% 
de arena (tabla 9.2), ya que estos han sido ocupados por partículas arenosas las 
cuales se reorganizan con las partículas arcillosas e introducen en los poros durante el 
proceso de compactación, disminuyendo la porosidad y aumentando su resistencia a 
las fuerzas externas, otorgando a los suelos una mayor rigidez en comparación con las 
muestras AAG %. 








Tabla 9.2. Valores de densidad máxima, humedad óptima e índice de poros para las 
muestras compactadas con la energía de PN. 
Muestras AAG % AAG-arena 10% AAG-arena 20% 
𝝆𝒅𝒎𝒂𝒙 (𝒌𝑵 𝒎
𝟑⁄ ) 15,2 15,8 16,5 
𝒘𝒐𝒑𝒕 (%) 24,1 21 17,5 
𝒆𝟎 0,75 0,69 0,60 
 
 
A su vez, en las curvas edométricas (𝑒0 − 𝜎𝑣
´ ) de las muestras se ha observado 
que, como en las muestras AAG %, comienzan con un tramo horizontal (con muy poca 
variación del índice de poros) que se mantiene estable hasta unas presiones efectivas 
(muestra AAG % 100 kPa, AAG-arena 10% con 90 kPa y AAG-arena 20% con 70 kPa) 
a las que las muestras comienzan la deformación plástica con recuperaciones muy 
bajas. Las tensiones verticales efectivas a las que las muestras superan estas 
presiones de hinchamiento se van reduciendo con la introducción del material 
granular. Este hecho se corrobora en el estudio realizado de la deformabilidad del 
material. El índice de compresión (𝐶𝑐) se reduce a medida que aumenta el contenido 
en humedad para los tres tipos de muestras. Además, con la introducción de material 
granular en la mezcla, también se reduce aunque, con la introducción del 10% al 20% 
de arena apenas existe variación (𝐶𝑐 pasa de 0,21 (AAG %) a 0,15 (AAG-arena 10%) y 
a 0,15 (AAG-arena 20%)), resultados similares a los ya obtenidos por Prakasha y 
Chandrasekaran (2005).  
Por lo tanto, cada muestra posee comportamientos similares para cada estado 
de humedad diferentes (lado seco, 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y lado húmedo). Sin embargo, 
comparándolas entre ellas (AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20%) el 
comportamiento del material varía debido a esta estabilización con arena que hace 
que las AAG compactadas y estabilizadas con el 20% de arena posean mayor 𝐶𝑣, 𝑘, 
𝐸𝑚 y una reduccción de la compresibilidad del suelo (𝐶𝑐). 
Resistencia a cargas estáticas 
Se llevó a cabo el análisis de la resistencia de los materiales con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y del 
lado húmedo de la curva de compactación. En las curvas 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 la rigidización que 
fue observada en las muestras AAG % se va perdiendo con la introducción de material 
granular en su mezcla. El comportamiento de las muestras AAG-arena 10% y AAG-
arena 20% es puramente plástico. Esto es justificable por la microfábrica resultante y 
por la cantidad de arenas que va teniendo la muestra ya que, la rigidización de las 








AAG % se produce debido a la reorientación de las láminas de arcilla con el 
incremento de la deformación, sin embargo, en las muestras AAG-arena 10% y AAG-
arena 20%, los materiales granulares impiden esa reorientación y, por tanto, la 
rigidización. 
El comportamiento de los suelos del lado húmedo es de tipo plástico debido a 
que el suelo posee una única familia de poros, microporos, dónde se encuentra el aire 
ocluido y la fase continua del agua, como ya explicaron Leroueil y Hight (2013). Khan 
et al. (2014) observaron que la fase continua del agua ofrece lubricación, facilitando 
así el deslizamiento de unas partículas sobre otras generando deformación antes de la 
rotura. Como en su estudio, las muestras de la presente tesis con contenido en arena 
también presentan un comportamiento plástico. Además, Prakasha y Chandrasekaran 
(2005) concluyeron que para suelos arcillosos con un contenido menor del 50% en 
arenas, la arcilla es la que proporciona la resistencia y el comportamiento plástico al 
suelo. Das (2010) estudió que las probetas compactadas con la densidad máxima 
también poseen un comportamiento de tipo plástico porque están compactadas a la 
humedad óptima de las muestras. Este comportamiento indica que cerca de la 
humedad óptima de las muestras, las arcillas exhiben un comportamiento como si la 
arcilla estuviera saturada donde, como explicó Cokca et al. (2004), la succión matricial 
(definida como la diferencia de presión entre la presión de aire de los poros y la del 
agua) existente disminuye.  
Cabe destacar el comportamiento de las presiones intersticiales (𝑢 − 𝜀𝑎) de las 
tres muestras compactadas con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥. Al igual que la muestra AAG % en el estado 
de 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, en la muestra AAG-arena 10%, para bajas tensiones de confinamiento (50 y 
100 kPa en este caso), se generaron presiones intersticiales negativas por lo que 
presentó fenómenos de hinchamiento. Para la muestra AAG-arena 20% éste 
hinchamiento sólo se produce en la probeta sometida a la menor presión de 
confinamiento (50 kPa). Este comportamiento se corrobora con los valores obtenidos 
de las presiones de hinchamiento en el ensayo de deformabilidad, donde la muestra 
AAG-arena 20% posee la menor y la muestra AAG-arena 10% posee una presión de 
hinchamiento en torno a 98 kPa. Este hinchamiento desaparece en los tres tipos de 
muestras compactadas del lado húmedo de la curva de compactación ya que, como se 
confirmó en el estudio de la deformabilidad, la presión de hinchamiento se reduce a 
mayor contenido en humedad del material. 








En cuanto al módulo de elasticidad, se ha estimado el módulo 𝐸50. En las 
muestras AAG % y AAG-arena 10% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 no se observa un incremento claro 
del 𝐸50 con la presión de confinamiento; la muestra AAG % para las presiones de 
confinamiento de 50, 150 y 300 kPa, el 𝐸50 es de 1150, 14567 y 4007 kPa, 
respectivamente. Para la muestra AAG-arena 10%, para presiones de 50, 100 y 300 
kPa de confinamiento, el 𝐸50 es de 3164, 3648 y 3234 kPa, respectivamente. Esto es 
debido al comportamiento 𝜎𝑑 − 𝜀𝑎 y 𝑢 − 𝜀𝑎 que han experimentado durante el ensayo 
triaxial. Sin embargo, la muestra AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 sí que aumenta el 𝐸50 a 
medida que aumenta la presión de confinamiento (para presiones de confinamiento de 
50, 150 y 300 kPa, el 𝐸50 es de 738, 1986 y 6165 kPa, respectivamente). La muestra 
con el 20% de material granular es la única muestra con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 que, a medida que 
aumenta la tensión de confinamiento aumenta el módulo de elasticidad otorgando al 
suelo una mayor resistencia, lo que indica que con la introducción del 20% de arenas 
las propiedades tenso-deformacionales mejoran. 
Para las tres muestras compactadas del lado húmedo a mayor presión de 
confinamiento, mayor 𝐸50; para unas tensiones de confinamiento de 50, 150 y 300 
kPa, para la muestra AAG % el 𝐸50 es de 9540, 11714 y 12097 kPa, para la muestra 
AAG-arena 10% el 𝐸50 es de 6107, 6813 y 9147 kPa y para la muestra AAG-arena 
20% el 𝐸50 es de 7136, 14087 y 29775 kPa, respectivamente. Se puede observar que 
la muestra AAG-arena 20% es la que posee mayor módulo de elasticidad como ya 
observaron Shafiee et al. (2008). Mientras mayor sea el módulo de elasticidad mayor 
es la resistencia del suelo a la deformación, resultado que coincide con lo expresado 
por Raper y Erbach (1990). Este comportamiento es el esperado debido a que la 
muestra con el 20% de arena es la que posee la mayor densidad seca, es decir, en el 
estado más compactado hay un contacto más cercano entre los agregados arcillosos y 
las partículas arenosas de suelo, lo cual aumenta su resistencia mecánica y rigidez 
(como ya se observó en el análisis de la compresibilidad realizado). Además, como se 
confirmó en el estudio de la compresibilidad del suelo, a mayor contenido en humedad, 
el material adquiere mayor rigidez y resistencia mecánica. Por estos motivos, según 
varias normativas vigentes, los suelos de alta plasticidad y expansividad deben 
compactarse del lado húmedo. 
A partir de los círculos de Mohr representados se hallaron la cohesión (𝑐, 𝑐´) y el 
ángulo de rozamiento interno (𝜙, 𝜙´) en tensiones totales y efectivas. En los materiales 
con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, para la 𝑐 y el 𝜙, tanto en totales como en efectivas, no se aprecia 








ninguna tendencia en el comportamiento como ya se confirmó con la obtención del 
módulo 𝐸50. Prakasha y Chandrasekaran (2005) en su estudio también hallaron que 
estas variaciones en los valores obtenidos de 𝜙´ con la introducción de material 
granular no son significativos. Sin embargo, en las muestras compactadas del lado 
húmedo en tensiones totales, existe una disminución de la 𝑐 y un aumento de 𝜙 con la 
introducción de material granular (para la AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20% 
una 𝑐 de 23,5 kPa, 19,6 kPa y 17,6 kPa y un 𝜙 de 18,5°, 24,5° y 25° respectivamente). 
Este aumento del 𝜙 también se produce en tensiones efectivas (29,1° para AAG %, 
32,2° para AAG-arena 10%  y 35,2° para AAG-arena 20%) pero no ocurre con la 
cohesión (4,9 kPa para AAG %, 20,6 kPa para AAG-arena 10%  y 12,7 kPa para AAG-
arena 20%).     
En lo relativo al parámetro 𝐴 de Skempton, en general aumenta con la 
introducción de material granular en la muestra, como también hallaron Prakasha y 
Chandrasekaran (2005).  
También se han calculado las trayectorias de tensiones en el espacio 𝑝´ − 𝑞, la 
envolvente de rotura en efectivas y la línea CSL (figura 9.5 (a) y (b)). Para las 
muestras compactadas y estabilizadas del lado húmedo, las pendientes de las 
envolventes de rotura y las líneas CSL en el plano aumentan con el contenido en 
arena como en el estudio de Shafiee et al. (2008) para suelos compactados de 
mezclas arcilla-arena. Valores similares obtuvieron Medina y Melis (2003) para suelos 
de la Comunidad de Madrid. Para los tres tipos de muestras (AAG %, AAG-arena 10% 
y AAG-arena 20%) con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 este comportamiento no se manifiesta tan claro. 
Como en las muestras AAG % con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥, se pone de manifiesto en la 
trayectoria de tensiones de las AAG-arena 10% (para 50 y 100 kPa) y en la AAG-
arena 20% (para 50 kPa) el fenómeno de hinchamiento que tiene lugar en las 
muestras ya que al principio del ensayo posee un comportamiento contractivo y, 
posteriormente, según se va aumentando el desviador, pasa a tener un 
comportamiento dilatante. Sin embargo, para el material sometido a la mayor presión 
de confinamiento (300 kPa) tiene un comportamiento contractivo ya que no existe 
hinchamiento. Para las muestras compactadas del lado húmedo, las probetas AAG-
arena 10% muestran un comportamiento elástico en un rango de deformación axial 
comprendido entre el 0 y el 5% que, como en las curva 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎, se observa que 
después del tramo elástico pasa a tener un comportamiento plástico, éste cambio se 
aprecia en los escalones que presentan las trayectorias de tensiones. Las muestras 








AAG-arena 20% también presentan un comportamiento elástico en un rango de 
deformación axial más reducido comprendido entre el 0 y el 3% como se aprecia en 
sus curvas 𝜎𝑑 - 𝜀𝑎.  
 
Figura 9.5. Envolventes de rotura (a) y línea CSL (b) para las muestras AAG %, AAG-arena 10% y 
AAG-arena 20%. 
 
Por lo tanto, se deduce que cada muestra (AAG %, AAG-arena 10% y AAG-
arena 20%) en particular posee comportamientos similares en cada estado de 
humedad diferente (lado seco, 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 y lado húmedo). La respuesta de los materiales 
frente a cargas estáticas (deformabilidad, compresibilidad y resistencia) indican que a 
mayor contenido en humedad, el material experimenta menos hinchamiento, menor 𝐶𝑣 
y k, mayor rigidez y mayor resistencia mecánica. Por lo que se deduce que la 
microfábrica obtenida de la relación humedad-densidad seca controla los parámetros 
geotécnicos. 








Comparando las muestras compactadas y estabilizadas entre ellas (AAG %, 
AAG-arena 10% y AAG-arena 20%) se ha observado que el comportamiento del 
material varía con la introducción del material granular que hace que estas arcillas 
expansivas tengan una reducción de la deformabilidad, por lo tanto, de su 
expansividad, que experimenten una reducción de la compresibilidad del suelo, una 
reducción del tiempo de asiento (𝐶𝑣), un coeficiente de permeabilidad (𝑘) ligeramente 
superior, una mayor rigidez, un mayor módulo de elasticidad (𝐸50) y, por lo tanto, una 
mayor resistencia mecánica.    
Resistencia a cargas dinámicas 
Se llevó a cabo un análisis de las propiedades dinámicas para las AAG %, AAG-
arena 10% y AAG-arena 20% con la 𝜌𝑑𝑚𝑎𝑥 mediante el ensayo trixial cíclico y el 
ensayo de Bender Element (Capítulo 7). Se analizaron los ciclos de histéresis bajo una 
presión efectiva de confinamiento de 50 kPa para diferentes amplitudes de desviador, 
obteniendo un comportamiento tensión-deformación elasto-plástico con pequeñas 
deformaciones que aumentan a medida que se incrementa la amplitud del desviador. 
Este comportamiento elasto-plástico es típico de arcillas como expresó Vucetic (1994).  
Como se ha comentado anteriormente, la muestra AAG % sufre una deformación 
producida por extensión, indicando una posible expansión e incremento de la 
porosidad de la probeta durante la aplicación de la carga cíclica. Con la introducción 
de material granular en las muestras este fenómeno de hinchamiento ya no tiene 
lugar. Este hecho se corrobora con el estudio de la deformabilidad de las muestras en 
la reducción de los parámetros expansivos con la introducción de arena en su mezcla. 
En las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20%, la generación de la presión de los 
poros es siempre inferior a la presión de confinamiento. En todos los casos y una vez 
producida la rotura, se presenta una reducción importante de esta presión produciendo 
un incremento del esfuerzo efectivo.  
Durante el ensayo de triaxial cíclico también se destaca la degradación de la 
rigidez (𝐺) de las tres probetas siendo esta degradación mucho mayor para la muestra 
sin mezcla granular. Esta tendencia concuerda con las previsiones expuestas por 
Ishibashi y Zhang (1993) y Darendeli (2001). En el trabajo de Ansal et al. (2001) con 
unas arcillas marinas de tipo CH/OH, también tiene lugar esta degradación de la 
rigidez.  La muestra con 20% de arena posee el valor del módulo de corte (𝐺) más 
alto. Este incremento de la rigidez con el aumento en el contenido en arena es 
corroborado con los resultados obtenidos en la compresibilidad y del estudio de la 








resistencia de los materiales frente a cargas estáticas. Además, también se produce la 
degradación del módulo de corte normalizado 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  con respecto a la deformación 
cíclica (𝛶𝑐) para las tres muestras. Este comportamiento es parecido al estudiado por 
Kallioglou et al. (2002) sobre arcillas y arcillas arenosas compactadas.   
En el análisis de la respuesta del material frente a cargas dinámicas también se 
ha estudiado el coeficiente de amortiguamiento (𝐷). En la muestra AAG % se produce 
un aumento del 𝐷 indicando un incremento de la disipación de la energía del material. 
Sin embargo, en las muestras con material granular (AAG-arena 10% y AAG-arena 
20%), el aumento del coeficiente de amortiguamiento es muy leve. En el análisis del 
coeficiente de amortiguamiento (𝐷) con respecto a la deformación cíclica (𝛶𝑐), las 
muestras también poseen un comportamiento similar al obtenido por Kallioglou et al. 
(2002).   
Los ensayos de Bender Element muestran un módulo de corte máximo (𝐺𝑚𝑎𝑥) 
que, en general, aumenta en las tres muestras según aumenta la presión de 
confinamiento siendo la muestra AAG-arena 20% la que posee el 𝐺𝑚𝑎𝑥 mayor. Como 
expresaron Humphries y Wahls (1968), Koutsoftas y Fischer (1980) y Dobry y Vucetic 
(1987), el 𝐺𝑚𝑎𝑥 está afectado principalmente por la presión de confinamiento efectiva.  
Respecto al análisis y comparación de los resultados obtenidos de laboratorio de 
los ensayos triaxiales cíclicos con las curvas de Ishibashi-Zhang (1993) y Darendeli 
(2001), se ha observado que por el método de Darendeli (2001) se reproducen mejor 
los datos obtenidos del ensayo que el método de ajuste de Ishibashi y Zhang (1993). 
Los autores Guerreiro et al. (2012) explicaron que, para aplicaciones generales en la 
práctica ingenieril, el ajuste de Darendeli (2001) proporciona mejores alternativas ya 
que las familias de curvas propuestas por Darendeli son las que recogen los mayores 
efectos en el rango más amplio de deformación.  
9.3  Modelización mediante elementos finitos  
Comparando los resultados obtenidos mediante los ensayos triaxiales CU de 
laboratorio con las modelizaciones mediante el programa de elementos finitos Plaxis 
usando los modelos constitutivos de Mohr-Coulomb y Hardening Soil (Capítulo 8), se 
puede apreciar el ajuste aceptable de ambos modelos. En las simulaciones con el 
modelo Mohr-Coulomb se observan los elementos típicos de un modelo lineal 
diferenciándose las dos respuestas básicas de elasto-plasticidad perfecta en todos los 
casos. Por el contrario, el modelo Hardening Soil reproduce con mayor precisión la 








relación hiperbólica experimental creciente entre la deformación axial y el esfuerzo 
desviador, respondiendo a la no linealidad natural del suelo previa a la rotura. Este 
modelo predice adecuadamente los cambios de rigidez del material con el aumento de 
las deformaciones. Por lo tanto, el ajuste de Hardening Soil reproduce mejor el 
comportamiento de los materiales del estudio al igual que corroboraron Escolano et al. 
(2016) y Tejedor (2014) en sus estudios. Nieto et al. (2009) también realizó una 
modelización sobre suelos arcillosos recomendando el uso del modelo de Hardening 
Soil sobre el modelo de Mohr-Coulomb.  
9.4 CONCLUSIONES 
En la siguiente tesis doctoral se han estudiado las Arcillas Azules del 
Guadalquivir en su estado compactado y estabilizado en el contexto de mejora de las 
propiedades adversas en el comportamiento de los suelos arcillosos expansivos 
compactados que podrían ser empleados en cualquier obra de tierra.  La investigación 
desarrollada consta de las siguientes partes:  
- Caracterización del material compactado mediante la determinación de las 
propiedades mecánicas e hidráulicas. En ella se estudió la influencia de la 
humedad y energía de compactación en el comportamiento del suelo, con el 
análisis de los resultados mediante la observación de la microfábrica y grado de 
saturación.  
-  Estudio de las modificaciones de las propiedades deformacionales y resistentes 
llevado a cabo mediante la mezcla mecánica de estos materiales con material 
granular, arenas cuarzo feldespáticas bien seleccionadas, evitando de esta 
manera las interferencias de los posibles modificaciones químicas durante la 
mezcla teniendo en cuenta la composición mineralógica y química de las arcillas. 
-  Simulación numérica tenso-deformacional empleando dos modelos: el modelo de 
Mohr-Coulomb y el modelo de Hardening Soil. 
A continuación se exponen las conclusiones: 
1. Los suelos arcillosos de alta plasticidad, como son la Formación de Arcillas Azules 
del Guadalquivir compactadas, presentan diferentes características de 
compresibilidad, deformacional y resistencia que pueden ser explicado 
fundamentalmente por la microfábrica desarrollada durante los procesos de 
compactación. En las probetas compactadas del lado seco de la humedad óptima 








se desarrolla una microfábrica abierta formada fundamentalmente por agregados 
de arcillas, macroporos entre estos agregados y conectores largos, mientras las 
compactadas del lado húmedo de la óptima, se caracterizan por presentar  
microfábrica tipo matriz continua formada fundamentalmente por la disposición 
continua de los agregados de arcillas y los poros de tamaño reducido entre ellas. 
En ella se aprecian el predominio de dominios y de láminas de arcillas individuales 
dispersas. En estas últimas apenas se aprecia los macroporos observados en las 
probetas del lado seco. En la microfábrica de las muestras compactadas con la 
densidad seca máxima se produce una reducción importante de la porosidad por 
tanto, del índice de poros aunque predominan grandes agregados.  
2. Las Arcillas Azules compactadas (AAG%) presentan una expansividad muy 
elevada “incluso superior a las arcillas en estado in situ”, que les confiere el 
carácter marginal o inadecuado para cualquier obra de tierra. En este sentido, las 
probetas compactadas del lado seco presentaron mayor expansividad (presión de 
hinchamiento e hinchamiento libre), que las muestras compactadas a humedades 
mayores (lado húmedo), consecuencia de la porosidad y el grado de saturación.  
3. La introducción de materiales granulares en las AAG produce una reducción 
considerable de la deformabilidad (presión de hinchamiento e hinchamiento libre). 
Las muestras de AAG mezcladas con sólo el 10% de arena (AAG-Arena10%) 
muestran una disminución de los parámetros expansivos con una reducción de la 
presión de hinchamiento de un 51% y un 62% del hinchamiento libre.  La mezcla 
mecánica de los suelos estudiados con 20% de arena seleccionada (AAG-Arenas 
20%) poseen una reducción de las propiedades expansivas; 98% de la presión de 
hinchamiento y 94% del hinchamiento libre, es decir, llega a valores casi 
despreciables. 
4. Existe una mejora importante de los parámetros de compresibilidad del material 
con las cargas verticales con el consiguiente resultado de la reducción de 
asientos, aumento del módulo de deformación y disminución de la permeabilidad. 
5. Por otra parte, las determinaciones de las propiedades de comportamiento 
geotécnico, tanto para cargas estáticas como dinámicas, demuestran la mejora de 
las relaciones esfuerzo-deformación de las AAG compactadas con 20% de 
material granular (arenas cuarzo feldespáticas seleccionadas).     








6. Con respecto a las relaciones tenso-deformacionales, las muestras AAG % posee 
un comportamiento plástico con una ligera tendencia a la fluencia (rigidez) con el 
incremento de la deformación, debido posiblemente a la reorientación de las 
láminas de arcilla,  mientras que, las muestras AAG-arena 10% y AAG-arena 20% 
el comportamiento pasa a ser puramente plástico. 
7. A partir del análisis de las trayectorias de tensiones calculadas se concluye que 
las muestras compactadas y estabilizadas con la densidad seca máxima muestran 
un comportamiento al principio del ensayo contractivo y, posteriormente, según va 
aumentando el desviador, se pone de manifiesto un comportamiento dilatante. 
Mientras que los tres tipos de muestras compactadas y estabilizadas del lado 
húmedo presentan del tramo elástico al inicio del ensayo y, según avanza, pasa a 
tener un comportamiento plástico. 
8. Las muestras AAG %, AAG-arena 10% y AAG-arena 20% sometidas a cargas 
cíclicas, poseen un comportamiento tenso deformacional elasto-plástico. 
9. Cabe destacar, que al igual que en el ensayo triaxial de tipo CU estático, en 
general, para las muestras AAG % con la densidad máxima, se produce una 
generación de presión de poros negativa para esfuerzos de confinamiento bajos 
(𝜎𝑐<100kPa). 
10. Con la adición de arena en la mezcla, se produce una disminución en la 
generación de las presiones intersticiales y una reducción de las deformaciones 
desarrolladas con la aplicación de las cargas cíclicas. 
11. Las muestras tratadas con material granular mejoran su comportamiento dinámico 
como respuesta a las vibraciones producidas por cargas cíclicas en los términos 
de incrementos de velocidad de corte, módulos de rigidez y liberación de energía 
(coeficiente de amortiguamiento).  
12. Las arcillas tratadas con material granular (AAG-arena 10% y AAG-arena 20%) 
presentan mejores propiedades dinámicas que las muestras AAG %. En este 
sentido, la muestra con 20% de arena posee el valor del módulo de corte (𝐺) más 
alto para las mismas condiciones de ensayo.  
13. Respecto al análisis y comparación de los ensayos de laboratorio con las curvas 
de Ishibashi-Zhang (1993) y Darendeli (2001), se puede concluir que la 
correlación con el modelo propuesto por Darendeli (2001) se ajusta mejor que el 








propuesto por Ishibashi-Zhang (1993) en la obtención de los parámetros 
dinámicos 𝐺 𝐺𝑚𝑎𝑥⁄  y 𝐷 del suelo.  
14. Las modelizaciones llevadas a cabo mediante el programa de elementos finitos 
Plaxis, han corroborado que los parámetros adoptados son adecuados, y que la 
metodología para su obtención es válida para los modelos constitutivos 
empleados (Mohr-Coulomb y Hardening Soil). 
15. Los modelos constitutivos ofrecen una modelización razonable de los principales 
elementos del comportamiento tensión desviadora-deformación observado en los 
ensayos triaxiales CU realizados. Sin embargo, las curvas presión intersticial-
deformación en ningún caso se ajustan bien a las curvas experimentales. 
16. El uso de la modelización mediante Mohr-Coulomb o Hardening Soil debe 
escogerse en base a la forma de los resultados de las curvas tensión desviadora-
deformación obtenidas de los ensayos triaxiales. Aunque es recomendable el uso 
del modelo Hardening Soil ya que tiene en cuenta la variación de la rigidez del 
suelo que depende de los esfuerzos y por su mejor reproducción del ensayo real 
en ocasiones, debido a que el modelo está basado en el modelo hiperbólico. 
17. Se ha logrado calcular un modelo avanzado de comportamiento del terreno (AAG 
compactadas y estabilizadas con material granular) que reproduce con fidelidad el 
modelo constitutivo, el cual se ajusta a los resultados procedentes de los ensayos 
de laboratorio para la posible aplicación de estos parámetros geotécnicos en el 
diseño de terraplenes, presas de materiales suelos y cimentaciones mediante 
programas de elementos finitos. 
18. Por lo tanto, para este tipo de suelos arcillosos, a priori, no adecuados y 
rechazados para su uso como material de construcción, mediante la compactación 
y la estabilización se ha conseguido que el material mejore sus propiedades 
geotécnicas tanto estática como dinámicamente, y pase a ser un material 
adecuado para su puesta en obra. Con sólo la compactación (AAG %) el material 
mejora sus propiedades considerablemente no siendo todavía apto aún para su 
uso en obra civil. Pero, con la compactación y estabilización (AAG-arena 10% y 
AAG-arena 20%) con un 10% de material granular en la mezcla, las propiedades 
geotécnicas mejoran sustancialmente y con la adición del 20% de arena hacen 
que el material sea adecuado para su uso. 
 








Futuras líneas de investigación 
En el trabajo realizado en esta tesis se han abarcado varios campos que han 
aportan datos originales sobre el comportamiento geotécnico de los suelos arcillosos 
expansivos compactados, empleando las Arcillas Azules del Guadalquivir, en 
diferentes estados de humedad-densidad. En ella, también se ha llevado a cabo el 
estudio de los posibles tratamientos (estabilización) de estos materiales mediante la 
mezcla mecánica con suelos granulares. Pero debido a la amplitud del temario tratado, 
así como el interés científico y técnico de la línea que se ha comenzado, quedan 
pendientes varios trabajos para mejorar el conocimiento completo, la justificación de 
algunos comportamientos y el control de los numerosas variables que afectan a ella. 
En este sentido, los futuros trabajos pueden estar enfocados tanto en el campo de la 
experimentación, como en los planteamientos de las bases teóricas  y la modelización.  
- En el terreno de la experimentación se podrían realizar nuevos ensayos 
tanto estáticos como dinámicos en estado de semi-saturado. Podrían 
determinarse parámetros como la succión, la presión de poros y la 
deformabilidad para diferentes tensión y, por tanto, poder establecer el 
comportamiento de estos materiales con las teorías de suelos semi-
saturados.   
- Por otra parte, es necesario realizar otro conjunto de ensayos enfocados a 
completar el análisis de las propiedades expansivas de las muestras 
compactadas a distintas fases de humedad-densidad. Analizar el 
comportamiento expansivo en función del tiempo (corto y largo plazo), tipo 
de expansión en cada uno de los tramos de tiempo y las posibles variables 
que controlarían los valores de la presión de expansión.  
- También sería interesante como línea de investigación futura la 
profundización del estudio de la microfábrica resultante. Desarrollar una 
metodología para el estudio de la cuantificación de la microfábrica tanto en 
lo que se refiere a la organización de los elementos que forman el suelo en 
su conjunto (agregados, láminas de arcilla, matriz, etc.), como a la 
porosidad (forma, posición y tamaño). En este sentido, se podrían emplear 
métodos más precisos tales como la intrusión por mercurio (MIP), método 
de láminas orientadas, goniómetro y técnicas de análisis de imagen en el 
MEB.  








- Sería interesante la realización de ensayos de laboratorio para determinar 
la durabilidad de estos materiales con los ciclos de expansión y 
contracción mediante los procesos de ciclos de humedad-sequedad 
acompañado de un análisis de la pérdida de los posibles enlaces 
producidos durante la compactación y sus efectos en las propiedades 
tenso-deformacionales.  
- Desde el punto de vista de modelización, se podría llevar a cabo una 
posible aplicación a escala reducida, relativa a las posibles obras de tierra 
(terraplén, presa, etc.) que pueden ser formados por estos materiales 
sometidas a determinadas cargas. 
- Por último, desde un punto de vista más general, también sería interesante 
ampliar el estudio de la estabilización de las Arcillas Azules Compactadas 
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